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Dipl.-Ing. H. ' Armbruster 
VERGLEICH BERECHNE 'rER UND GEMESSENER GRUNDWASSERSTÄNDE 
AM BEISPIEL KEHL 
~ompa ris o n of predi cted and measured Groundwaterl eve l s 
Zusammenfassung 
Die Bundesrepublik Deutschland und Frankrei ch haben 1:369 beschlossen, bei Rhein-km 309 , 100 eine Staustufe zu errich-
ten , um die Erosion des Rheins zu stoppen . Diese Staustufe war i m Jahre 1974 fertiggestellt. Folgender Beitrag un-
tersucht , wieweit die mit ei nem Grundwassermodell vorausberechneten Grundwasserhöhe n im Bere ich der Stadt Kehl mit 
den gemessenen übereinstimmen, nachdem in Kehl Maßnahmen ergriffen werden mußten, um das Grundwasser nicht höher 
als vor dem Stau steigen zu lassen. 
Summary 
'Itle Bundesrepublik Deutschland {FRG) and Fran ce decided in 1969 to construct a barrage at Rhein- km 309 ,100 to stop 
the erosion o f the river Rhine. This barrage was completed in 1974. The foll owing report con:pares the predicted 
heights of groundwater level given by an analogical rrodel with the measured heights. 'llle model had s hown, that 
preven tive measures (for exampl e wells), would be ne cessary in the city of Kehl to garantee the groundwater level 
of the city existing before the construction of the b .. rrage . 
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1. Einleitung 
Durch den Bau der 12 km nördlich Kehl gelegenen Rheins taustufe 
Gambsheim (Rhein-km 309 ,100) werden die Grundwasserverhältnisse beidseitig 
des Rheins beeinflußt. Das Stadtgebiet von Kehl liegt rechtsrheinisch zwi-
schen dem direkt gestauten Rhein und dem Rheinnebenfluß Kinzig, deren Mün-
dung im Staubereich liegt (siehe Abb.l, Lageplan). Die Erhöhung der Wasser-
stände in beiden Flüssen bewirkt eine Erhöhung des Grundwasserstandes im 
Raum Kehl. Für das Stadtgebiet von Kehl war daher dem Bauhernn der Staustu-
fe aufgegeben, die vor dem Bau vorhandenen Grundwasserstände nicht zu über-
schreiten. Die dafür notwendigen Untersuchungen wurden dem"Service Geolo -
gique d'Alsace et de Lorraine (SGAL)" in Straßburg und der Bundesanstalt 
für Wasserbau (BAW) ~bertragen: 
a) Ermittlung der Grundwasserstände nach dem Stau ohne Anpassungsmaßnahmen 
(SGAL). 
b) Ermittlung der Grundwasserstände nach dem Stau mit Anpassungsmaßnahmen 
(SGAL). 
c) Bodenmechanische Untersuchungen im Zusammenhang mit dem Bau der Anpas-
sungsmaßnahmen (BAW). 
d) Überprüfung der fertigen Anpassungsmaßnahmen vor deren endgültigen Inbe -
triebnahme (BAW) . 
e) Vergleich der erforderl i chen Absenkung mit der erreichten Absenkung (BAW). 
f) Wirtschaftliche Steuerung der Anlage (BAW) . 
Der nachfolgende Bericht beschäftigt sich mit den vorstehenden Punk-
ten e) und f). 
2. Anpassungsmaßnahmen 
Wie die an einem elektrisch en Analogmodell durchgeführten Untersu-
chungen zeigen (Punkt la)), überschreiten die Grundwasserstände nach Stau-
errichtung diejenigen vor dem Stau im Stadtber~ich um 0 bis etwa 1,70 m und 
nördlich des Stadtbereichs im Hafe ngebi et der Stadt Kehl bis etwa 2,50 m 
(siehe Lageplan). Grundlagen des Vergleich waren dabei die mittleren gemesse-
nen Grundwasserhöhen für zwei Fäl l e . 
3 Fall l: Rhein 1100 m/s (MW) 
Kinzig 22 ,lm /s (MW) 
2 : 2000 3 (HW) Fall Rhein m/s 
Kinzig 75 m /s (HW). 
Beide Fälle wurden für den Zustand nach Stauerrichtung in Gambsheim als sta-
tionär im Modell simuliert. Die größeren Differenzen zwischen gemessenen und 
simulierten Höhen brachte der Mittelwasserfall. Für die Anpassungsmaßnahmen 
wurden mehrere Varianten untersucht, die sich durch die Lage der Brunnen und 
Drainagen unterschieden. Das Kriterium für die Lösung war die in der Einlei-
tung genannte Forderung, in beiden simulierten Fällen für das Stadtgebiet 
höchstens gleich h ohe Wasserstände wie vor dem Stau zu erreichen . Das Indu-
striegebiet im Hafen sollte durch Einze lmaßnahmen, z .B. durch Grundwasser-
wannen, vor dem Grundwasseranstieg geschützt werden. Die Anpassungsmaßnahmen 
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für d a s Stadtgebie t gliedern sich in fünf Maßnahmen (siehe Lageplan Abb.l) : 
Slodlgebtel 
Kronenhof 
Ubersicht über Anpassungsmannahmen 
- Otchtungswond 
-.. . . Drotnogeleilung 
~Brunnen mll Oruck lell ung 
Abb. 1 Lageplan 
a ) Di chtungswände entlang der gestauten Kinzig , 
b ) Di chtungswände ent lang des gestauten Rheins , 
c) Drainageleitung an der Luftseite des Kinzigdammes , 
d) Brunnenreihe an der Luftseite des Rheindammes , 
e) Brunnenreihe in Ost-West-Richtung zwischen Kir.~ig 
Stadtgebiete s. 
~e in nördlich des 
Dami t war die Stadt von drei Seiten durch eine Absenkungsgalerie 
(Brunnen bzw . Drainage) ges chützt. Die Dichtungswände sollten eine Anströ-
mung durch b e s onders durchlässige Schichten (alte Flußarme, Schluten) ab-
schneiden. Die Brunnen werden über eine Druckwasserleitung in den Rhein 
bzw . über den Kinzigseitengraben entwässert ; das Wasser a us der Drainage 
wird von einem Pumpwerk aus in die Kinzig befördert. 
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13 Brunnen enthalten zwei Pumpen mit einer Nennleistung von je 50 1 / s, 
6 Brunnen nur eine Pumpe von 50 1/s. Insgesamt sind noch 6 Reservebrunnen in-
stallierbar, für die die notwendigen Druckleitungen schon verlegt wurden . 
3. Messungen 
Die im Model l simulierten Fälle (Punkt lb) erbrachten sowohl im Fall 1 
(MW) als auch im Fall 2 (HW) Absenkungen des GW im Stadtgebiet, die im wesent-
lichen dem vorausgesagten Aufstau bei Inbetriebnahme der Staustufe entsprachen . 
Um für den Bau weiterer Staustufen Anhaltspunkte über die Aussagekraft von Mo -
dellen zu gewinnen und um die Wirksamkeit der Anpassungsmaßnahmen festzustel-
len , wurde ein umfangreiches Meßprogramm vorgesehen: 
a) Beobachtung der Probe absenkung einzelner Brunnen, 
b) Beobachtung des Grundwassers vor, während und nach dem Stau (Lichtlot-
messungen an etwa 40 Pegeln , zusätzlich 10 Schreibpegel) , 
c) Beobachtung der Wasserstände o ffener Gewässer (Rhein , Kinzig , Stadtweiher , 
Hafen), 
d) Messung der Wassermengen aus Brunnen und Drainage, 
e) Gezielte Messungen der Drainagewasserstände und der Brunnenwasserstände 
bei vorgegebenen Einstellungen von Schiebern (Drainage) und Pumpen (Brun-
nen). 
4. Vergleich der Messungen mit den Berechnungen 
Bei den berechneten Grundwasserständen im Staufall nach Beeinflussung 
des Grundwassers durch die Anpassungsmaßnahmen war für die Fälle MW und HW 
davon ausgegangen worden , daß die installierten Brunnen voll in Betrieb sind. 
Es wurde daher, nachdem die Probeabsenkungen geringere Absenkungen als erwar-
tet gezei·gt hatten, die gesamte Anlage so schnell wie möglich voll in Betrieb 
genommen , um eine Entscheidung über den Bau von Reservebrunnen möglichst bald 
zu erhalten . Da zwischen dem Festlegen der Daten für das Modell (1971) un.d 
der Inbetriebnahme der Staustufe (1974) die Erosion des Rheins deu~lich er-
kennbar war (etwa 40 cm Absinkendes Wasserspiegels bei Q = 2000 m /s) , konn-
ten die Abflüsse von Rhein bzw. Kinzig nicht als Vergleichsbasis dienen . Es 
wurden daher die Wasserstände der beiden Flüsse in die Vergleichsbetrachtun-
gen einbezogen, die beim Modell als stationär angesehen worden waren . 
Für den Verglei ch wurden nicht die Absenkmaße zugrunde gelegt , da die -
se nicht entscheidend sind , sondern die im Stadtgebiet nach Stau und Anpassung 
vorhandenen Grundwasserstände mit den geforderten . Dabei zeigt sich folgendes : 
1 . Die gepumpten Was sermengen sind größer als erwartet bei geringeren Absen-
kungen. Dies hängt damit zusammen , daß die oberen 20 m des anstehenden 
Baugrundes eine größere Durchlässigkeit besitzen als die im Modell simu-
lierte . 
2. Die Grundwasserhöhen im Stadtgebiet sind nur zum Teil von den Wasserstän-
den der beiden Flüsse abhängig (und damit direkt vom Stau) . Sie werden groß-
räumig beeinflußt durch den nicht von Anpassungsmaßnahmen direkt geschütz-
ten Südteil der Stadt (Lageplan). Die Absenkmaßnahmen wirken nur im engen 
Bereich, großräumig haben sie keinen Einfluß . 
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3 . Im größten Teil des Stadtgebietes von Kehl reichen für die beiden Grund-
fälle (siehe Punkt 2) die Anpassungsmaßnahmen aus : Die gemessenen Grund-
wasserhöhen bei gleichem Rhein- bzw. Kinzigstau wie im Modell weichen nur 
unwesentl i ch von den geforderten ab . Dies bedeutet , daß bei den im Modell 
angeno mmenen Rheinabflüssen aufgrund der Rheinerosion bei voller Ausnüt-
zung der Anlage die geforderten Grundwasserstände nicht überschritten wer-
den . 
4 . Die gemessenen Grundwasse rhöhen sind bei Fall l im Stadtgebiet niederer 
als die errechneten , in Fall 2 etwa gle ich hoch (s iehe Abb . 2) . 
5 . Im südlichen Stadtgebiet (siehe auch unter 2) , wo keine Anpassungsmaßnah-
men vorge s ehen sind , wirkt si c h der Aufstau stärker aus als erwartet . Dies 
hängt damit zusammen , daß für das gesamte Modell mangels Unterlagen die 
Ann ahme getroffen wurde , die Grundwasserstände der Stadt würden im we -
sentl i chen von dem Stau in Rhein und Kinzig beeinflußt . Diese Annahme 
trifft für den in der Nähe des Modellrands gelegenen Südteils der Stadt 
nich t meh r voll zu , da die Grundwasserströmung z . T . parallel zum Rhein 
ver l äuft . 
G. Der nicht einhe itliche Untergrund wirkt sich bei den Absenkungen ö rtlich 
b e trächtlich aus . Die entstehenden Abweichungen vom Modell können beim 
Bau der Brunnen dur ch die sofortige Auswertung der Sch.i. chtprofile i . a . 
wi e geschehen berücksichtigt werden . 
7
• Die Drainageleitung e rbringt im Vergleich mit den Brunnen Absenkergebnis -
se , die den Modelle rgebnissen stärker nahekommen . Dies bestätigt die Tat-
sache , daß Einzelbrunnen im Mo dell (Singularitätspunkte) besondere Beach-
tung b enötigen . 
8 . Die nach Stau gemessenen Grundwasserwerte liegen weit unter den vor Stau 
gemessenen Maximalwerten , die vo raussichtlich bei Hocl1wasser n icht er-
rei cht werden. Ein en tsprechendes Hochwasse r war im Beobachtungszeitraum 
noch nicht vorhanden . 
9 .. Es ist mögli ch , bei niederen Wasserständen der Vo rfluter die Pumpwasser-
menge zu drosseln·. Die Steuerung der Anlage mit 4 Steuerpegeln beschreibt 
der Abs chnitt 5 . 
Abb . 2 Grundwasserstandsganglinien 
Grundwasserstandsgonglinien 
" dl! ~­- EfbKo~l'nlP 
···DroiOGgl'tt~!ung 
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10. Die Differenz zwischen gemessenen und errechneten GW-Ständen ist im Be-
reich der Dichtungswände beträchtlich, da diese nicht simuliert wurden. 
11. Die im Modell nicht simulierten Dichtungswände und die Brunnen, deren 
Kapazität die Modellgrößen überschreitet, ergaben Reserven der Anpassungs-
maßnahmen, deren Ausschöpfung die Anlage als i.a. ausreichend bezeichnen 
lassen. 
5. Steuerung der Grundwasserabsenkungsanlage 
Von den fünf genannten Anpassungsmaßnahmen können drei gesteuert wer- . 
den (Brunnenreihe 1, 2 und Drainage), zwei nicht (Dichtungswände 1 und 2).Je 
nach Wasserführung der Flüsse und des großräumigen Grundwasserverhaltens wer-
den über 4 in der Stadt verteilte Grundwasserbeobachtungspegel die Pumpen in 
den Brunnen geschaltet. Die Drainageleitung kann ebenfalls durch Senken bzw. 
Heben von Schiebern gesteuert werden. Diese Steuerung ist Gegenstand weite-
rer Untersuchungen der BAW und soll hier nicht erörtert werden. Eine Anpas-
sung der Steuerung an die Sohlenselbstdichtung der Flüsse Rhein und Kinzig 
ist in Zukunft denkbar. 
6. Zusammenfassung und Beurteilung 
Aufgrund der Stauhaltung Gambsheim/Oberrhein wurde für den Raum 
Kehl mit einem Anstieg des Grundwassers gerechnet. Eine Auflage der Stadt 
an den Bauherrn sah vor, daß Maßnahmen getroffen werden, das Grundwasser 
im Stadtbereich bei vergleichbaren Abflüssen der Vorfluter Rhein und Kin-
zig nicht höher als vor dem Stau steigen zu lassen. Mit Hilfe eines elek-
trisch-analogen Grundwassermodells wurden Anpassungsmaßnahmen für den 
Stadtbereich geplant, außerhalb der Stadt wurden Einzelsanierungen vorge-
sehen. Vorliegender Bericht untersucht, inwieweit Modellergebnisse mit 
den nach Stau gemessenen Ergebnissen übereinstimmen. Die Übereinstimmung 
ist nicht übermäßig gut, da für das Modell nur eine begrenzte Anzahl von 
Daten zur Verfügung stand. Die Anpassungsmaßnahmen wurden daher gegenüber 
den im Modell eingebauten etwas erweitert (größere Pumpwassermenge, Dich-
tungswände). Diese Zusatzmaßnahmen in Verbindung mit den im Modell vorge-
sehenen Maßnahmen reichten jedoch aus, um das Grundwasser im Stadtbereich 
Kehl auf der vor dem Stau vorhandenen Höhe zu halten. Frühere Spitzenwer-
te wurden bis jetzt bei weitem nicht erreicht. 
Die Voraussagen eines Modells sind, dies kann aus dem vorgelegten 
Beispiel geschlossen werden, nur so gut wie die für das Modell verwende-
ten Parameter zutreffend sind. Das Finden dieser Parameter erfordert i.a. 
einen erheblichen Aufwand. Andere Berechnungsarten sind sowohl beim Auf-
suchen der Parameter als auch bei der Durchführung weniger aufwendig, er-
möglichen aber für den vorliegenden Fall nur grobe Näherungen für die er-
forderliche Anzahl der Brunnen. Detaillierte Voraussagen über Wasserstän-
de im gesamten Stadtgebiet sind nur über Grundwassermodelle zu erhalten. 
Außerdem ermöglicht das Modell, mit geringem· Aufwand eine Anzahl von mög-
lichen Varianten durchzutesten, um die optimale Verteilung der Anpassungs-
maßnahmen zu erreichen. Dabei können im Modell Verhältnisse vor dem Stau 
simuliert werden (z.B. Hochwasserwellen ohne Anpassungsmaßnahmen), von de-
nen gemessene Grundwasserhöhen vorliegen. Die "Eichung" des Modells (Ver-
änderung der Parameter bis zur Übereinstimmung von Simulationen mit ge-
messenen Verhältnissen) gibt _dem Modell eine Grundlage für Prognosen (Ver-
hältnisse nach Stau), die bei konventionellen Berechnungsarten nicht vor-
handen ist. 
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DIE SUSPENSIONSWAND 
The self setting slurry wall 
Zusanunenfassung 
Sickerströmungen zu Baugruben oder unter Dämmen können d ur ch Schlitzwände wi rkungsvoll abgeschnitten werden. Die 
letzte Entwicklung des Schlitzwandverfahrens ist d ie sogenannte Suspensionswand. Bei ihr wi r d eine Be nto nit-Zement-
Suspe nsion , die während des Schlitzaushubes benutzt wird, nach dem Aushub im Schlitz belassen und kann hier abbin-
den. Dadurch wird der Ersatz der Suspension durch ein besonderes Dichtungsmaterial - z.B. Beton - gespart. Die 
Eigensc haften der im Schlitz abgebundenen Bentonit- Zementsuspension werden beschrieben und der Einfluß des Strö -
mungsgefälles auf dieses Dichtungsmaterial wird unte rsucht . 
Sununary 
J\ Seepage to an excavation o r under a dam can be effectively cut by a diaphraqm. 'I'he l ates t development of the 
diaphraqm method was the self setting slurry wall, where a Bentonit-Zement-slurry used during excavation of the 
wall was left in place when the trench had reached its full depth and set at a predetermined time. This method 
saved the cost o f placing a new material in the tren ch after excavation. The properties o f the s et slurry are 
described and the influence of the hydraulic gradient on the set slurry is investigated. 
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1. Einleitung 
Das Trockenlegen einer Baugrubensohle allein durch das Absenken des 
Grundwasserspiegels wird umso aufwendiger , je tiefer die Baugrube reicht , 
oder je durchlässiger der Untergrund ist. Für eine etwa 20 m tiefe Abs en-
kung des Grundwasserspiegels müssen z . B. an Baugruben in durchlässigen Kie-
sen Wassermengen in der Größeno r dnung von 15 m3 /s gepumpt werden . In sol-
chen Fällen bemüht man sich , e ine solche h ohe Pumpwassermenge durch ein e 
vollständige oder teilwe ise Abdichtung der Baugrube zu reduzieren. Da b ei 
Tiefen über 20m die klassischen Spundwände als Abdichtungen aussch eiden , 
ve rbleiben nur noch Injekti onen und Schlitzwände . Die Wahl der Verfahren 
ri chtet sich nach den Untergrundverhältnissen. 
Die vollständige Abdichtung einer Baugrube durch eine sogenannte 
Grundwasserwanne wird man in besonde rs durchlässi gen Kiesen näher untersu-
chen . Hier e rweist es sich in der Regel als wirtschaftlich , die Seiten der 
Grundwasserwanne durch Schlitzwände und ihre Sohle durch I njektionen zu 
schließen . Eine solche Lösung wurde z .B. an den Rheinstaustufen Rhinau und 
Markalsheim südli ch von Straßburg gewählt . 
Ein natürlicher Untergrund ist jedoch in der Regel im Blick auf sei-
ne Durchlässigkeit so inhomogen, daß eine ausreichende Abdichtung durch In-
jektion nur mit Hilfe ch e mische r Lösungen ge lingt. Durch chemisch e Injek-
tionen erhöhen sich dann aber die Kosten in einem solchen Maße , daß die 
wirtschaftliche Lösung die t e ilweise Abdichtung ist . In diesem Fall ent-
steht eine Baugrube mit einer seitlichen Abdichtung und einer offene n Soh-
le , in der das zu dieser Sohle strömende Wasser abgepumpt werden muß . 
Eine solche teilweise Abdichtung ergab sich als die wirtschaftliche 
Lösung zum Trockenlege n von Baugrubensohlen z. B. an den Rheinstaustufen 
Gambsheim und Iffezh eim nördlich von Straßburg . Im Fall der Stufe Iffezheim 
wurde da~ei für die Sch l eusen- und Kraftwerksbaugrube eine Pumpwas sermenge 
von 17m /s , die man ohne seitlich e Abdichtung h ä tte p umpen müssen , durch 
den Einbau von Dichtungswänden auf eine Restpumpwassermenge von etwa 6 m3/s 
reduziert . Da die noch zu pumpende Wassermenge von der gewählten Tiefe der 
seitlichen Abdichtung abhängt , müssten in ein~r Sickerströmungsuntersuchung 
mehrere Abdi chtungstiefen den noch verbleibenden Restpumpwassermengen gegen-
übergestellt werden , um Kostenvergleiche durchführen zu können . 
Dieses Abwägen zwischen Abdichten und Abs e nken hat zu einer gewis-
sen Konkurrenz geführt , die vor allem a uf dem Gebiet der Abdichtungen zu 
einer beachtenswerten Entwicklung von Gerät und Mate r ial geführt hat. Eine 
andere Anwendung der Abdichtung eines durch l äss igen Untergrundes , die eben-
falls zu einer Weiterentwicklung der Abdichtungsverfahren führte , sind die 
sogenannten Dichtungsschürzen unter Erddämmen , die Dammunterströmungen ver-
hindern sollen . Abdichtungen durch Injektionen und Schlitzwände werden hier 
bis in besonders große Tiefen von 100 m und mehr durchgeführt . 
Zu dieser Entwicklung in der Praxis werden im folgenden das Verfah-
ren der Schlitzwandherstellung erklärt und ein Dichtungsmaterial beschrie-
ben, das die Schlitzwand als Dichtungswand in den letzten Jahre n besonders 
wirtschaftlich werden l i eß . 
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2. Schlitzwandverfahren 
I n e inem Unte rgrund aus Sanden oder Kiesen kann mit einem Grabengrei -
fer , einem sogenannten Schlitzwandgreifer , ein Schlitz ausgehoben werden , 
ohne daß die Wände einstürzen , wenn nur der Schlitz während des Aushebens 
mit einer Suspension gefüllt bleibt. Man verwende t üblicherweise hierzu we -
gen ihres tixotropen Chftrakters eine Bentonitsuspension . Den Abme ssungen des 
Greifers entsprech end kann in e inem Arbeitsgang ein Schlitz von etwa 0 , 50 
b i s 1,50 m Breite und 2 , 50 bis 3 , 00 m Länge ausgehoben werden . Di e Tiefe ist 
praktisch unbegrenzt. Es wurden zum Absperren von Sickerströmungen unter 
Staudämmen bereits Schlitzwände bis 100 m Tiefe hergestellt . Durch Ane inan-
derreihen von einze l nen Schlitzen . in der Fo rm, wie es Bi ld 1 zeigt , wird 
eine Wand aus sogenannten Schlitzwandlamellen zusammengesetzt . Es werden 
zunächst Primärlamellen so hergestellt, daß stets eine Lamellenlänge aus -






Abb . 1 Bau e i ner Schlitzwand in zwei Arbeitsgängen 
Bevor j edoch die Sekundärlamellen a usgehoben und damit d i e Schlitz-
wand geschlos sen wird , muß abe r zunächs t die Bentonitsuspension i n den Pri -
märschlitzen ersetzt werden . Dieser Ersatz richtet s i ch nach der Aufgabe , 
die die Schlitzwand erfüll en s o ll. Hat die Wand e ine abstützende Aufgabe 
zu übe rn e hmen , s oll sie z . B. senkrecht abgegraben und verankert werden kön-
nen , dann wird e ine Bewehrung in d i e Schlitzwandlamelle eingehängt und de r 
Schlitz von seiner Sohle aus mit Be t on gefüllt . Die Benton itsuspension wird 
dabei nach oben verdrängt und an eine r b enachbarten Lamelle beim Ausheben 
wieder verwandt , gegebenenfalls nach einer dazwis ch engeschalteten Entsan -
dung . 
Hat d i e Wand nur eine abdichtende Aufgabe zu übernehmen , z . B. als 
Dichtung unter e ine m Staudamm ode r hinter der Böschung einer Baugrube , dann 
braucht das Material , das die Bentonitsuspension ersetzen s ol l, nur die For-
derung einer bestimmten Abdichtung erfüllen . Gegebenenfalls wird zusätzl i ch 
ve rlangt, daß die Schlitzwand auch dicht bleibt , wenn sich de r Untergrund, 
in den die Wand eingebaut wurde , unter der Last e ine s Dammes oder den Bean-
spruchungen e i nes Erdbebens verfo rmt . 
Diese Te ilung der Schlitzwände in abstützende und nur abdichtende 
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Wände hat zu zwei unterschiedlichen Entwicklungen geführt , von denen hier 
die Entwicklung der Schlitzwände weiter verfolgt werden soll , die nur ab-
dichtende Aufgaben zu erfüllen brauchen. 
3. Das Herstellen einer Abdichtungs-Schlitzwand in zwei Arbeits-
gängen 
3.1 Das Verfahren 
Abdichtungs-Schlitzwände wurden bei der Einführung dieses Ver fah -
rens zunächst in zwei Arbeitsgängen gebaut, ähnlich wie die Wände , die auch 
eine abstützende Aufgabe zu übernehmen hatten. Die mit einer Bentonitsuspen-
sion gefüllte Schli-tzlamelle wurde, wie im Abschnitt 2 bereits beschrieben, 
mit einem Dichtungsmaterial gefüllt. 
3.2 Dichtungsmaterial 
Als Di chtungsmaterial wurde zunächst Beton gewählt . Auf diese Art 
wurden z.B. die Abdichtungsschlitzwände an den Baugruben der Rheinstaustu-
fen Rhinau und Markalsheim südlich von Straßburg vor etwa 15 Jahren gebaut. 
Sie haben die geforderte Abdichtung voll erfüllt . Diese Schlitzwände , die 
nur eine Abdichtungsaufgabe erfüllen sollen , blieben jedoch relativ auf-
wendig und entsprechend t eue r infolge des zweiten Arbeitsganges , nämlich 
des Ersetzens der Bentonitsuspension durch ein Dichtungsmaterial , z.B. 
durch einen Beton . 
4. Das Herstellen einer Abdichtungs-Schlitzwand in einem Arbeits-
~ 
Für den Bau der Rheinstaustufen Gambsheim und Iffezheim nördlich von 
Straßburg wurden neben den klassischen zwei Arbeitsgängen erstmals Vorschlä-
ge gemacht , die Abdichtungsschlitzwand in einem Arbeitsgang herzustellen. 
Der Kostenunterschied war so beachtli ch, daß neben der Grundwasserabsenkung 
zum Trockenlegen der Baugruben der Abdichtung durch Schlitzwände ein bedeu-
tend größerer Anteil als bisher zugewiesen werden konnte. Nach einer Unter-
suchung des angebotenen Dichtungsmaterials wurde dieses Verfahren, also die 
Herstellung der Schlitzwand in einem Arbeitsgang , für die Ausführung gewählt. 
4.1 Das Verfahren 
Das Bauverfahren besteht nur noch in dem Ausheben von Primär- und 
Sekundärlamellen (Bild 2) . Das Baugerät ist der Schli tzwandgreifer (Bild 3) 
mit den wählbaren Abmessungen von 0,50 m bis 1,50 m Breite und 2 , 50 m bis 
3 ,00 m Länge. Anstelle der bisher zum Stützen der Schlitzwände verwandten 
Bentonitsuspension wird eine Bentonit-Ze mentsuspension verwandt . Diese Sus-
pension wird nicht mehr ersetzt . Sobald eine Schlitzlamelle ausgehoben wor-
den ist, ist sie auch ausbetoniert . Jetzt bleibt die Suspension in Ruhe 
und die Eigenschaften des Bentonits und des Zementes können zu wirken be-
ginnen . Das Material der Primärlamellen befindet sich nach 3- 7 Tagen in 
einem steifen bis halbfesten Zustand. Jetzt werden die Sekundärlamellen aus-
gehoben und damit die Wand geschlossen. Nach 28 Tagen Abbindezeit verändern 
si ch die Eigenschaften des Dichtungsmaterials, die im folgenden beschrieben 
werden, praktisch nicht mehr. 
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Abb . 2 Bau einer Schlitzwand in einem Arbeitsgang 
Abb . 3 Schlitzwandgreifer und Führungskasten 
4 . 2 Das Di ch tungsmate rial 
Die Angebote für dieses Dichtungsmaterial nannten Mischungen aus Ben-
tonit , Zement und Wasser im Verhältnis 50 : 200 : 1000 und 30 : 100 :1000 . Beide 
Mischungen wurden untersucht und auf den Baustellen verwandt . Sie unterschie -
den sich in ihrem Endzustand nach dem Abbinden des Zementes praktisch nicht 
mehr . 
4 . 2 . 1 Die Aufbere itung zur Labo r prüfung 
Zur Aufbe r eitung der zu untersuchenden Suspension wurde zunächst der 
Bentonitante il mit dem Wasseranteil 10 min hochtourig gemischt . Nach diesen 
10 min wurde der Zementanteil zugegeben und beide Anteile weitere 5 min ge -
mischt . Unmittelbar nach dem Mis ch en wurde die Suspension in die jeweiligen 
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Untersuchungsgeräte abgefüllt. Der Einfluß der Mischzeit auf die Eigenschaf-
ten des Dichtungsmaterials wurde zusätzlich untersucht. (Abschnitt 5 . 4) 
4.2.2 Das Untersuchungsgerät 
Für die Untersuchung der Durchlässigkeit, der Filterstabilität und 
der Erosionsbeständigkeit wurde die Suspension in Zylinder von 120 mm Durch-
messer und für die Untersuchung der Druckfestigkeit in Zylinder von 50 mm 
Durchmesser abgefüllt. Am Boden dieser Zylinder konnte das Wasser aus der 
Suspension über einen mit Filterpapier abgedeckten Sandfilter abfließen.Die 
Oberflächen der Proben waren mit Filterpapier und Wasser abgedeckt. In dem 
Sohlfilter wurde beim Einfüllen der Probe zunächst ein Wasserdruck bis zur 
Höhe des Wasserspiegels über der Probe eingestellt . 
5. Die Eigenschaften des Dichtungsmaterials 
5.1 Der Wassergehalt 
Bei einem Mischungsverhältnis von B : Z : W = 50 : 200 : 1000 ist 
der Anfangswassergehalt 400 %. Unter der oben beschriebenen Lagerung der 
Proben im Untersuchungsgerät veränderte sich der Wassergehalt in den ersten 
3 Tagen auf 320 %, nach 7 Tagen auf 317 % und nach 21 Tagen auf 310 % . Was-
sergehaltsbestimmungen an Proben aus fertigen 30, 50, 70 und 90 Tagen alten 
Schlitzwänden ergaben mit geringen Schwankungen gleichmäßige Wassergehalte 
von etwa 300 % . 
5.2 Das Raumgewicht 
Den Wassergehaltsänderungen entsprechend wurde nach 3 Tagen ein 
Raumgewicht von 1,191 Mp/m3 und nach 7 Tagen von 1,201 Mp/m3 ermittelt. Nach 
21 Tagen war praktisch keine weitere Veränderung mehr festzustellen. 
5.3 Der Zustand des Dichtungsmaterials . 
Der Zustand der abgebundenen Bentonit-Zement-Suspension ist auf 
Grund eines Abfühlens halbfest bis fest. Seine Bruchflächen sind jedoch 
denen eines Betons ähnlich. Eine Probe für eine Untersuchung mit einem Stut-
zen zu nehmen, gelingt nicht. Es zeigt sich hier eine gewisse Sprödigkeit, 
die bei einem Wassergehalt von 300 % überrascht. Dieser halbfeste und sprö-
de Zustand kann durch kräftiges Quetschen des Materials in einen weichen 
Zustand überführt werden, in dem es dann verbleibt. Scherflächen sind schmie-
rig. Das Material ist auch hier in einem dünnen Bereich in einem weichen Zu-
stand. 
5.4 Druckfestigkeit 
Die Druckfestigkeit, die im Erdbaulabor an Proben von 50 mm Durch-
messer und 100 mm Höhe nach 3, 7 und 21 Tagen geprüft wurde, steigt in die-
ser Zeit, wie die Tabelle 1 zeigt, um das 4-fache. Der Wassergehalt, der 
sich vom 1. bis zum 3 . Tage stark verringerte, veränderte sich nach 3.Tage 
nur noch wenig (Abschn. 5.1). 
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Tabelle 1 
Zeit kp/cm 2 w % 
3 . Tag 0 , 30 320 
7 . Tag 0 ,47 3 17 
2 1. Tag 1, 18 3 10 
Die Prüfung des gleichen Mate r ials im Betonlabor nach 
von 4 / 4 / 16 c m ergab höh2re Festigke iten: nach 7 Tagen 
nach 28 Tagen 4 , 8 kp /cm . · 
DIN 11 64 an Prismen 
2 0 , 9 - 1, 2 kp /cm und 
5.5 Der Einfluß der Rührzeit auf die Druckfestigke it 
Da die Suspension oft über mehrere Stunden in der Aufbereitungsan-
lage , in der Pumpleitung und im Schlitz während des Aushe b ens bewegt wird , 
wurde der Einfluß der Rührzeit auf die Prismen- Druckfestigkeit untersucht . 
Die Suspension wurde in einem Zwangsmis eh e r mit 1 Umdrehung je Minute ge -
r üh r t . Die Veränderung der Druckfesti gkeit mit der Rührzeit gibt die Ta-
belle 2 . 
Tabelle 2 









24 , 5 
2 
Druckfestigkeit (kp/c m ) 
nach 7 Tagen nach 28 Tagen 
1 , 2 4 , 2 
1 , 0 4 , 8 
0 , 9 3 , 6 
1 , 1 3 , 4 
1 , 0 3 , 0 
1 , 2 2 , 4 
1 , 1 2 , 7 
1 , 0 
Die Abnahme der Druckfestigke it an Proben , deren Suspensio n länger 
als 4 Stunden gerührt wurde , kann auf die mechanische Störung der Hydration 
zurückgeführt werden . Die Zementgelbildung , das Zusammenwachs en der einzel -
nen Zementkörper zum Endzustand Zementstein , wird ges tört . Die aufeinander-
zuwachsenden Gele werden mechanisch getr enn t . Im Verlauf der Rührzeit blei-
b en immer weniger unhydratisierte Zemen t körper übrig , die diese Gelfet zen 
zusamme n l eimen k önnen . 
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5.6 Die Erosionsbeständigkeit 
Die Erosionsbeständigkeit des Materials wurde dadurch geprüft , daß 
mit dem Einfüllen der Suspension in die Versuchszylinder Flachstäbe von 
4 x 8 mm Querschnitt mit eingebaut und nach 3, 7 und 21 Tagen gezogen wur-
den . Bei anschließenden Durchströmungsversuchen konnte Wasser auch durch 
diese künstlichen Kanäle fließen . Nach einer Steigerun'g des Gefälles von 
i = 10 bis i = 100 während etwa 2 Wochen wurden die Proben 4 Wochen bei 
dem maximalen Gefälle von i = 100 durchs trömt . Der Querschnitt der Kanäle 
hatte sich während des Durchströmens nicht verändert . 
5 . 7 Die Filterstabilität 
Das hier untersuchte Dichtungsmaterial sollte in der Natur als 
Schlitzwand in einen Mittel- bis Grobkies eingebaut werden . Es war daher 
auch die Standsicherheit des Dichtungsmaterials an der Trennfläche zum 
Kies zu untersuchen. Für diese Versuche war am Boden der oben bereits nä -
her beschriebenen Versuchszylinder eine Kreisfläche von 5 cm Durchmesser 
abschraubbar. Nach dem üblichen Aufbereiten und Einfüllen der Suspension 
wurden die Bodenschrauben nach 3 , 7 und 21 Tagen abgenommen und eine Durch-
strömung der Proben begonnen . Nach einer Steigerung des Gefälles bis i=100 
veränderte sich an allen Proben 2 Wochen l ang nichts . Nach diesen 2 Wochen 
brachen Probenstücke schalenförmig an der nicht abgestützten Grundfläche 
aus , aber nur an den Proben , an denen der Versuch nach 3 und 7 Tagen begon-
nen worden war. An den Proben , die 21 Tage bis zum Versuchsbeginn abbinden 
konnten, war nach 4 Wochen noch keine Veränderung zu beobachten . 
5 .8 Di e Durchläs sigkeit 
5 .8.1 Di e Durchlässigk e it der r e inen Suspe ns ion 
Die Durchlässigkeit des Dichtungsmaterials sinkt in einer Abbinde-
zeit von etwa 25 - 35 Tagen auf einen Minimalwert . Die Größe dieses Min ima l-
wertes hängt , wi e Bild 4 zeigt , von der Be l astung ab , die auf d i e Suspen-
sion wirkt und entsprechende Wassermengen abfließen läßt. Bei den Durch l ä s-
sigkeitsuntersuchun~en , die das Bild 4 ze i gt , wur den Be l astungen von 0, 0 ,01, 
0,03 und 0 , 06 kp/cm unmittelbar auf die frisch in die Versuchszylinder ein-
gefüllte Suspension aufgebracht. 
Die Durchlässigkeiten des abgebundenen 
Belastungen von 0 bis 0 , 06 kp/cm2 zwischen 1 
die Wassergehalte zwischen 295 % und 141 %. 
Materials liegen für diese 
-s - 1 r 10 und 3 · 10 m/s und 
5. 8. 2 Die Durch l ässigkei t de r mit Kies gemischten Suspens i on 
Die Untersuchung der Frage, ob Sand oder Kies in eine fertige, mit 
einer Bentonit-Zement-Suspension gefüllten Schlitzlamelle zugegeben werden 
kann, hatte folgendes Ergebnis: Eine Sandmenge versinkt, ohne daß die Sus-
pension den Porenraum des Sandes füllen kann, wie ein geschlossener Körper. 
Beim Zugeben von Kies kann die Suspension den Porenraum füllen, solange sie 
noch ausreichend dünnflüssig ist. 
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Abb. 4 Der Einfluß der Belastung auf die Durchlässigkeit 
I 
-
Solange die Suspension beim Absinken der Kieskörner die Poren füllt, ist 
aber auch eine Korn - zu - Kornberührung der Kiese möglich. Wenn das der 
Fall ist, und in der ·Praxis wäre das kaum zu vermeiden, verändert sich die 
Durchlässigkeit während des Abbindens des Zementes nach Bild 5. Bis etwa zum 
8 . Tag sinkt die Durchlässigkeit zunächst, steigt dann aber wieder bis zum 
Ende des Abbindevorganges auf etwa 5 · 10- 7 m/s an. ~~e niedr~1e Enddurch-
lässigkeit der reinen abgebundenen Suspension von 10 bis 10 1 m/s wird 
nicht erreicht . Der Grund für die Erhöhung der Durchlässigkeit sind offen-
sichtlich Ablösungen des Dichtungsmaterials von den Kieskörnern, und zwar 
jeweils an ihrer Unterseite. Dieser Vorgang ist aus dem Injizieren von Kie-
sen bekannt und wird von Cambefort [1] eingehend beschrieben . 
Die Durchlässigkeit einer Dichtungswand von 10-7 oder auch noch von 
10-6 m/s wäre aber gegenüber der Durchlässigkeit eines Kieses von 10-2 bis 
10- 3 m/s völlig ausreichend, wenn nicht gefragt werden müßte, ob der An-
stieg der Durchlässigkeit während des Abbindens des Dichtungsmaterials bei 
einer späteren Beanspruchung der Wand, z.B. durch ein hohes Strömungsgefäl-
le, zu einem weiteren Anstieg der Durchlässigkeit führen könnte. Der Einfluß 
des Strömungsgefälles wird im folgenden Abschnitt weiter behandelt werden. 
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Abb. 5 Die Durchlässigkeit der mit Kies gemischten Suspension während 
des Abbindens 
6. Der Einfluß des Strömungsgefälles 
Das hier behandelte Dichtungsmaterial hatte als Suspension einen 
Anfangswassergehalt von 400 % und nach dem Abbinden von etwa 300 % oder 
geringer, falls die Suspension belastet worden war. Dieser relativ hohe 
Wassergehalt führte zu der Frage, wie haftet das Wasser in dem abgebunde-
nen Dichtungsmaterial, ist es möglich, eine Haftspannung zu überwinden und 
Wasser abzureißen und aus dem Dichtungsmaterial herauszutransportieren. 
Durchlässigkeitsversuche mit erhöhte n Strömungsgefällen zeigen, daß das mög-
lich ist. Nach Bild 6 verändert sich der Ausgangswassergehalt einer Probe 
von 240 % und ihre Durchlässigkeit bis zu einem Gefälle von i = 130 prak-
tisch nicht. Nach einer Steigerung des Gefälles auf i = 230 und einer Durch-
strömungszeit von 2 Tagen sinkt der Wassergehalt auf etwa 210 %_gnd die 
Durchlässigkeit steigt um eine Zehnerpotenz von 10-9 m/s auf 10 m/s. 
Der Einfluß längerer Durchströmungszeiten und noch höhere-r Gefälle wird zur 
Zeit untersucht. Weiter wird der Einfluß des Anfangswassergehaltes festge-
stellt werden, der von der Belastung der Suspension während des Konsolidie-
rens abhängt und der sich nach Abschnitt 5.4 vom 3 . Tage an nach dem Her-
stellen der Suspension nur noch wenig verändert . Diese Anfangswassergehal-
te beim Beginn einer Durchströmung können nach dem Abschnitt 5.81 für Be-
lastungen von 0 bis 0,06 kp/cm2 zwischen etwa 300 % und 140 % schwanken. 
Belastungen, die diesen Anfangswassergehalt verändern können, sind in der 
Natur bereits gegeben, wenn der Grundwasserspiegel tiefer liegt als der 
Suspensionsspiegel in dem Schlitzwandgraben. 
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Abb . 6 Der Einfluß c~es Strömungsgefälles auf den Wassergeh alt und die 
Durchlässigkeit 
Auf d i e bisher genannten Abhängigkeiten wurde von mir im September 
19 74 auf einer Tagung über Schlitzwände in London hingewiesen . Dort war über 
dieses neue Dichtungswandmaterial im Zus. :mmenhang mit dem Bau des "Upper 
Peirce Dam " in Singapore unter Bezug auf die Rhe i nstaustufen durch Mr. A. L. 
Little beri chtet worden . Mr. Little schrieb als Antwort auf meine Fragen in 
den Proceedings dieser Konferenz [ 2) , daß unter einem Gefälle von 1000 und 
nach e iner Durchströmungszeit von 500 Stunden ein Dichtungsmaterial von 170% 
Wasse rgehalt ke ine Veränderung der Durchlässigkeit gezeigt hätte. Bei einem 
Dichtungsmate rial von 240 % Wassergehalt wäre dagegen nach 500 Stunden Ver-
s ;Jchsze i t bei dem gleichen Ge fälle von 1000 die Durchlässigkeit bis zu einer 
Größe a ngestiegen , die man nicht mehr hätte zulassen können . 
Bei dem hier beschriebenen Dichtungsmaterial kann o ffensichtlich 
die Dur chlässigkeit von einem b e stimmten S römungsgefäl l e an vergrößert wer-
den . Die Größe de s erforderlichen Gefälles ist dabei von dem Anfangswasser-
gehalt bzw . von dem Konsolidierungsgrad des Materials abhängig. 
Der Wassergehalt kann danach kein Kriterium für die Dichtungswir -
kung des Materials sein , weil er durch eine Konsolidierung bedingt sein kann 
mit einer glei chzeitigen Verkleinerung der Durchlässigkeit , aber auch durch 
e in Strömungsge fälle mit einer gleichzeitigen Vergrößerung der Durchläss i g-
keit . 
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7. Die Beurteilung_für die Praxis 
Für d i e Praxis interessiert die Frage : Wann ve rliert das hier be -
schriebene Di chtungsmaterial s eine Dichtungswirkung? Seine Dichtungswirkung 
kann be re its gemindert werden, wenn ein Strö mungsgefälle von etwa 200 übe r-
schritten wird . Ein solches Strömungs ge fä lle wird bei Schlitzwänden von 50cm 
Dick e erst bei Stauhöhen von 100 m auftreten , es ist aber bei Schmalwänden 
von nur 5 cm Di cke bei Stauhöhen von 10 m in der Praxi s bereits h ä ufig gege -
b en . Die h ier beschriebenen Untersuchungen werder: dah er weite rgeführt wer-
den müssen , um für dieses wirtschaftliche Dichtungsmaterial die Dichtungs -
wirkung unter den Beanspruchungen de r Dich tungswand exakter und vollständi-
ger beschreiben zu können . 
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QUERBELASTETE VERANKERUNGEN 
Trans vers al l o aded a n ch o r ages 
Zusammenfassung 
Der Aufsatz besteht. aus zwe i Teilen. Der erste Teil behandelt de n Bewegungswide rstand ho r i zon taler zylindris c her 
Körper (Verankerungs - Zugglieder) in nic ht- bindigem Bode n, wenn diese Kö rper entge ge n de r Schwerkraft b e we gt wer-
den. Auf der Grundlage von Modell vers uchen werden die Einflüsse der e inzelnen Parame te r (Lagerungsdi c h te , Durc h-
messer u.a. ) diskutiert. 
Im zweiten Teil wird die Bedeutung der Zug- und Biegesteifigkeit , der Anfangsve rfo rmung und der Nachgiebigkeit der 
Aufhängung querbelasteter Zugglieder für ihre Beanspruchung unte r s ucht. Diagramme, di e die genannten Parameter ent-
halten , ermöglichen eine s chnelle Spannungsermittlung. Ein Be ispiel ve ranschauli cht die Anwendung der Diagram~. 
Summary 
This r eport consists of two parts, first of whi ch de als with the r e si s tan ce against the d i splacement o f horizon tal 
cyli ndr ical rods (anchor tendon s ) in cohesionless s o il , if these rods we r e roved against gravitational power. The 
infl uence o f seve ral parame o:e rs (density , diameter et al.) is discussed on the base of model tests. 
The secend part investigattJS the i mportance o f the resistance against tensile str ess and bending stress, t he initial 
bending and the yielding o f the abutment o f t .ransversa l l oaded tension r ods concerning its str ess and stcain. 
Diagr ams , which contain the s e parameters , allo w a quick determinatio n o f max imum stress. An example sho ws ho w t o 
use t he diagrams . 
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Einleitung 
Die Beanspruchung von schlanken, im Boden eingebetteten Bauteilen 
ist - bei Relativverschiebungen zwischen diesen Bauteilen und dem Boden -
ein bisher noch nicht ausreichend gelöstes Problem. Findet die Relativbe-
wegung in Richtung der Längsachse des Bauteils statt , d~ nn ist es meist 
nicht die Beanspruchung des Bauteils , die als P roblem im Vordergrund steht, 
sondern die Schwierigkeit der Berechnung des dieser Bewegung entgegenwirken-
den Widerstandes . Hier sind zu nennen: Pfähle aller Art, Zugboh l en , Verpreß-
anker , wobei der Widerstand so groß wie möglich sein soll. 
Findet die Relativverschiebung hingegen senkrecht zur Bautei l achse 
statt, so i st der dieser Bewegung entgegenstehende Widerstand manchmal er-
wünscht oder unbedingt erforderlich - wie bei horizontal belasteten Pfäh-
l en und Streifenfundamenten- oft jedoch nicht nur unerwünscht , s ondern für 
die Standsicherheit des Bauwerkes sogar gefäh rlich. Hierzu gehört d ie große 
Anzahl der Fälle , in denen Pfahlgründungen durch Bodenbewegungen quer zu den 
Pfahlachsen ze r stört wurden . Hierzu gehören auch die durch Bodenbewegungen 
querbelasteten Verankerungen , die Thema dieser Abhandlung sind. 
Schadensfälle durch in Querrichtung belastete - und dabei überlaste-
te - Verankerungen gehören keineswegs der Vergangenheit an . Die drei häufig-
sten Gründe für solche Schadensfälle sind : 
l. Di e die Querbelastung auslösende Querbewegung wird nicht erkann t ode r un-
t erschätzt , was daran liegt , daß entweder die Voruntersuchungen hin sicht-
lich der Bodenverhältnisse unzureichend sind ode r die Bauplanung nicht 
mit der Ausführung übereinstimmt bzw . eine Anpassung der Berechnung an 
die bei der Ausführung vorgefundenen oder erzeugten Verhältnisse unter-
bleibt . 
2 . Di e durch die richtig erkannte , berechnete oder abgeschätzte relative 
Querbewegung hervorgerufene Querbe lastung wird unterschätzt. 
3 . Di e aus der Querbelastung resultierende Zug- und Bie gebeanspruchung wird 
falsch berec hnet . 
Die unter l. genannte Schadensursache kann allein durch a usreichen-
de Sorgfalt vermieden werden . Mit der unter 2 . genannten Schadensursache be -
faßt sich der folgende Teil A, mit der unter 3 . genannten der Teil B. 
A. Die Querbelastung einer Verankerung bei einer Relativbewegung 
zwischen Boden und Anker senkrecht zur Ankerachse 
Aus dem in dieser Überschrift genannten allgemeinen Fall sei nur der 
folgende, ganz spezie l le , herausgegriffen : 
- Der Boden sei nichtbindig und trocken , 
der h ori zontale Anker b ewege sich relativ zum in Ruhe gedachten Boden ent-
gegen der Schwerkraft, 
- de r Ankerquerschnitt sei rund, 
die Relativbewegung sei so groß , daß der Bruch im Boden erreicht wird. 
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J edoch wird auch dieser spezielle Fall nicht für nichtbindigen 
Boden j eder Kornverteilung und Lagerungsdichte behandelt. Durch die Ergeb-
nisse nur weniger Versuche wird aber die außerordentliche Schwankungsbrei -
te der Größe der Querbelastung als Funktion der Lagerungsdichte verdeut-
licht . 
Die vorhandene Literatur über das beschriebene Problem i st nicht 
sehr umfangreich . In Versuchen von Förster [ 1] ging es um ein verwandtes 
P r oblem , nämlich um die Abschirmung des Erddruckes vor Spundwänden durch 
Pfahlros t e und den Einfluß der Verbauverhältnisse (Pfahl dur chme sser zu 
Pfahlabstand , Anzahl der Pfahlreihen und ihre Anordnung hintereinander). 
Wenz [ 2 ] führte Untersuchungen mit bindigem Boden geringe r Konsisten z 
durch und stellte auch Vergleiche zu den seinerzeit vo rliegenden Ergebnis -
sen für nichtbindigen Boden (Förster) an . Es ist aber jeweils nur von 
n i chtbindigen Böden die Rede , während der wesentliche Einfluß der Lagerungs -
d i chte außer Acht gelassen wird . Nach Brinch Hansen [ 3 ] besteht die Mö g-
lichkeit der Berechnung der Querbelastung mit Hilfe der Tragfähigkeitsfak-
t oren , die j edoch keine Unterscheidung in der Richtung der Relativbewegung 
bezüglich der Schwerkraftrichtung und hinsichtlich der Lagerungsdi chte 
t r ifft . 
Wenn hier von dem entscheidenden Einfluß der Lagerungsdichte gespro-
chen wird , so ist es . weder die mit der Lagerungsdichte sich ändernde Wichte 
noch der sich ändernde Reibungswinkel, sondern die mit der Scherverformung 
verbundene Volumenänderung - die Dilatanz v (sin v = (oE 1 + oE 3 )/(oE 1 - oE 3 ) für den ebenen Fa ll ) . 
Die Frage nach dem Widerstand , den ein langgestreckter , horizonta-
ler zylindrischer Körper (z . B. ein Ankerzugglied) überwinden muß , wenn er 
senkrecht zu seiner Achse und entgegen der Schwerkraft aus einem nichtbin -
digen Boden herausgezogen wird oder - was das gleiche ist - wenn s ich der 
Boden an diesem horizontal liegenden Körper in Richtung der Schwerkraft vor-
beibewegen muß , wurde in der Abteilung Erd- und Grundbau der Bundesanstalt 
für Wasserbau wie im folgenden beschrieben untersucht . 
In einem ersten Versuch wurden relativ glatte (abgeschmi r ge lter 
Stahl) zylindrische Körper einen Meter hoch mit Sand überschüttet . Es han -
delte sich um einen trockenen Mittelsand. Die Lagerungsdichte s ollte im er-
sten Versuch möglichst klein sein. Gemessen wurde nach dem Sandeinbau eine 
mitteldichte Lagerung . Die zylindrischen Körper waren 90 cm lang, hatten 
Durchmesser von 10 , 22 , 42 und 89 mm und waren in den Drittelspunkten mit 
Que rkraftgelenken versehen , wodurch für den mittleren Teil der ebene Fall 
simuliert werden sollte (d . h. Ausschaltung von Endeinflüssen , die zwar bei 
dem mi tteldichten Boden gering , bei dem später eingebauten dichten Boden 
jedoch beträchtlich waren). Jeder der drei Teile eines Versuchskörpers war 
an zwei 5 mm dicken Stahlstäben aufgehängt. Über eine Traverse , an welcher 
d i e 6 Stäbe jedes Körpers befestigt waren , wurde der Kö r per langsam aus de m 
Sand nach ob en herausgezogen. Die Ausziehgeschwindigkeiten v wurden zwischen 
e twa v = 0 , 0015 cm/min und v = 0 , 25 cm/min variiert . Die Zugkräfte in den 
Stäben wurden über DehnungsmeSstreifen gemessen und zur Auswertung nur die 
Werte der inneren beiden Zugstäbe herangezogen. 
Ein zwe iter Versuch wurde entsprechend durchgeführt , nur daß der Bo -
den s o stark verdichtet worden war, daß eine Lagerungsdichte D > 1 vorhanden 
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war . Die zylindrischen Körper hatten hier Durchmesse r von 44 und 91 mm 
und waren mit Schmirgelle inen der Kö rnung 40 beklebt. 
Die auftretenden Zugkräfte als Funktion der Tiefe sind in Abb. l 
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Abb. l Querbelastung einer Verankerung bei Relativbewegung zwischen Bo-
den und Anker 
Es zeigt sich ein grundlegende r Unterschied zwischen dem Verhalten 
des mitteldichten und sehr dichten Bodens. Der unterkritisch dichte Boden 
mit negativer Dilatanz (Volumenverkleinerung bei Scherverformung) zeigt ei-
ne lineare Abhängigkeit der erforderlichen Kraft, die zum Herausziehen des 
Körpers aus dem Boden erforderlich ist, von der Tiefe h des Körpers unter 
der Sandoberfläche. Die Sandoberfläche über dem Versuchskörper setzte sich 
während des Versuchs je nach dem Durchmesser des zylindrischen Körpers um 
etwa 1 bis 7,5 mm. Beim überkritisch dicht en Bo den mit positiver Dilatanz 
(Volumenvergrößerung bei Scherverformung) ist die Abhängigkeit der Zugkraft 
(Querbelastung) von der Tiefe h überproportional. Die Hebung der Sandober-
fläche lag beim sehr dichten Sand in der Größenordnung von mehreren Zenti-
metern (Abb. 2) . 
Abb. 2 Hebung der Sandoberfl äche bei sehr dichtem Sand.Versuchskörper ~ 91 mm 
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Die Streuung der Vers u chswe rte ist im unteren Teil der Kurven der 
Abb . 1 als schraffierter Bere i ch e ingeze ichnet . Der Korrelationskoe ffi zientr 
l i e g t dabei für den mitteldi ch ten Bo den zwis chen r = 0 , 71 bei einem Durch-
mes se r von 10 mm und r = 0 , 90 be i einem Durchmesser von 89 mm. (Die nicht 
z u ve rmeidende I nhomogenität hinsichtli ch der Lagerungsdichte wirkt sich 
bei kleinem Durchmesser stärker a us ) . 
Um die Verformungen i m Bo de n s i chtbar zu machen, wurde ein Zusatz -
versuch i n einem Glaskasten mit den I n ne nabme ssungen von etwa 80/ 10/ 50 cm 
(L/B/H) durchgeführt . Je ein glatter und e in rauher Zylinder mit Durchmes -
sern von 42 bzw. 44 mm und einer Lä n ge , die gle ich der Breite des Glaska-
s tens war , wurden aus dem zunächst locker (D = 0 , 43) gelagerten Boden heraus -
gezogen . In Abb . 3 ist die Verformung im Sand bis zu einer Verschiebung von 
etwa 10 cm dargestellt . Sichtbare Bewegun ge n im Bo den traten in einem Be-
r eich auf , der etwa 2 mal so bre.i t (2d) wi e de r Zylinder war und etwa um d 
über diesen hinausreichte . 
Abb . 3 Verformungen im lockeren Sand Abb . 4 Ver f o rmungen im dichten Sand 
Nachdem die Zylinder etwa um 2 d gezogen wo rden ware n , wurde der 
Sand durch Außenrüttler verdichtet . Es wu r de e ine Lagerun gsdichte von D=1 
erreicht . Nachdem nun die Zyl i nder weite r ge zo ge n wurden , zeigte sich 
schon nach sehr kleinen Hebungen der Zyl i n de r vo n etwa 3 mm das als Abb.4 
gezeigte Bild . Eine deutlich ausgeprägte Bruchfuge - wie sie bei lockerer 
Lagerung nicht vorhanden war - läßt den bewe gten Erdkö rper erkennen. Bei 
weiterem Ziehen bildeten sich innerhalb der zwe i gekrümmten Gleitflächen 
neue , der dann geringeren Sandüberdeckung de s Zy linde rs entsprechende Gleit-
flächen (nicht dargestellt) . 
Als wichtigste Untersuchungsergebnisse a us all e n Versuc hen k ö nnen 
folgende genannt werden. 
1. Mindestens bis zu eine r mitteldichten Lage run g ist die Querbelastung 
bei einer Relativverschiebung zwischen zyl indris chem Körpe r und Sand 
linear vom Durchmesse r des zylindrisch en Kö rpers und der Überlagerung 
abhängig . Die empirisch gefundene Fo rmel für mi tteldichten trockenen 
Sand lautet q = TI d y h 
Mitt.Bl.d. BAW (1977) Nr .4 1 
F e dde rsen: Querbelaste te Veranke runge n 
2 . Bei sehr dichter Lagerung tritt der Einfluß des Durchmessers wegen der 
Größe des Gleitkörpers zwischen den gekrümmten Gleitlinien soweit zurück , 
daß be i den Durchmessern von 44 und 91 mm kein Untersch ied in der Quer-
belastung festgestellt werden konnte . 
3. Bei sehr dichter Lagerung steigt die Querbelastung überproportional mit 
der Überlagerung an . 
4 . Die Rauhigkeit der Zylinderoberfläche hat keinen Einfluß auf den Bewe -
gungswiderstand . Diese Feststellung konnte jedoch nicht durch Kraftmes -
sungen nachgewiesen werden , sondern wird auf Grund der Gleitlinienform 
bzw. der Verformungsbereiche im Zugsatzversuch getroffen . 
5 . Die Relativgeschwindigkeit hat bei mitteldichter Lagerung keinen Einfluß 
auf die Querbelastung . Bei sehr dichter Lagerung scheint die Querbela-
stung bei sehr kleiner Geschwindigkeit wegen Kriecheffekten etwas gerin-
ger zu sein . 
Sowohl bei lockerer als auch bei dichte r Lagerung bildet sich bei 
der Relati vbewegung zwischen Boden und zylindrischem Körper unter dem Körper 
ein Hohlraum. Das Produkt TI • d in der genannten Formel für die Querbelastung 
in mitteldich tem Boden steht also hier nicht für den Umfang des Zylinderkör-
pers . 
Soweit zur Größe der Querbe lastung bei Relativbewegungen zwischen 
Boden und zylindrischen Körpern , wie z . B. Ankern . Die bisher durchgeführten 
Versuch e können zum j etzigen Zeitpunkt weder durch theoretische Überlegun-
gen ergänzt werden noch sind die Versuche in ihrer Anzahl vollständig . Sie 
geben abe r einen Eindruck von den Verformungen im Boden und zeigen den we -
sentlichen Einfluß der durch die Lagerungsdichte bedingten Dilatanz auf . 
B. Die Beanspruchung e ine s q uerb e laste t en Zugg l i e d e s 
Ein Ankerzugglied ist keine Kette , die keine Biegemomente aufnehmen 
kann . Es wird also bei einer Querbelastung auch ein gewisser Anteil von q 
allein d urch die Biegesteifigkeit des Zuggliedes aufgenommen . Es besteh t fol -
gende Beziehung zwischen der größten Durchbiegung max y , der Querbelastung q 
und der Zugkraft H (senkrecht zur Querbelastung) 
max y f 
2 [ 2 (cosh ~ 1-
8 H 2 
(~) cosh E 
2 2 
( 1) 
mit E l~ (Bürgermeister , Steup , Kretzschmer [4] (2) 
Wie durch eine hier nicht dargelegte Berechnung mit extremen Parame -
t ern nachgewiesen wurde , ist die Biegesteifigkeit EI bei den für Verankerun-
gen in Frage kommenden Zuggliedern jedoch vernachlässigbar , so daß es , b e -
sonders in Anbetracht der durch die Bodenmechanik bedingten Ungenau igkeite n, 
vö l lig ausreichend ist , die Berechnung für biegeweiche Zugglieder durchzu-
füh ren . Abb . S zeigt das Resultat dieser Untersuchung , wobei die untere 
Mitt.Bl.d . BAW (1977) Nr.41 29 
30 
Feddersen: Querbelaste te Ve ranke runge n 
Grenze des "praktisch vorkommenden Bereichs" für wahrsche i n lich ni cht vo r -
kommende , j edoch denkbare Verhältnisse gilt. Der Vo llständigkeit halber 
sind ct uch die Kurven für H = 0 und für d e n Fall , daß H eine Druckkraft ist, 















Abb . 5 Max.Durchbi e gung vo n Zug- und Druckgliedern in Abhängigkeit von 
Be l as t ung und Biegesteifigkeit 
Für bie ge we i c he Zuggli e de r gilt (Karnke ( 5 ] ) : 
H . y " q (x) ( 3) 
Hinsichtli ch der Ve rte ilung der Querbelastung über die Ankerlänge 
muß man b e i der Rel a tivverschiebung zwisch en Boden un d Anker wieder Ann ah-
me n tre ffen . Di e Que rbe lastung wird i . a . zeitlich und örtlich schwanken . 
Es s o ll hi e r mit q (x , t) = q = const . gerechnet werden. Eine e ntsprech end 
de m Eige ngewicht zu de n Veran ke rungspunkten hin zunehmende Que rbe lastung 
q (x) = y · ds / d x = y V1 + y 2' wäre a ls Ansatz fü r die in Frage kommenden 
Durchbiegungen ebenfalls mögli ch und ausreichend genau und führt zu der 
bekannten Kettenlinie . 
Für q (x) = const . ergibt si ch : 
y (x) 1 x 2) H (CO + Cl x + 2 q (4) 
Für den symmetrischen Fall , d . h. Verbindungslinie der Ve rankerungs -
punkte rechtw i nklig z.ur Querbelastungsrichtung , wird c0 c1 = 0 und s o mit 
y _ q_ 2 2 · H X 
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Die maximale Durchbiegung - der Durchhang - ergibt sich zu 
max y = ~ f 
q 12 
8 H (6) 
Bei gegebener Querbelastung q und Zuggliedlänge l ist also die ge-
suchte Zugkraft H (= Zugkraft in Ankermittel nur von dem Durchhang abhängig. 
Der Durchhang ist zunächst unbekannt, läßt sich aber implizit durch den 
Abstand der Aufhängepunkte l und die Bogenlänge L ausdrücken, was im fol-
genden gezeigt wird. Die Bogenlänge der Parabel 
ist 
L 
y q 2 H 
2 
X 
+l/2 ~r-:2. j V1+y ·- dx 
-l / 2 
Die Integration und weitere Umformung ergeben 
L 
wenn i~ = t gesetzt und weiter umgeformt wird, erhält man 
L 
Für ql/2H 
l [· 12 1 2 V1+t + t ln 
t kann aber auch gesetzt werden: 
2 
ql ! (~) 





womit sich nach Einsetzen von t 
von l und L abhängig ist. 
i f in (9) zeigt, daß der Durchhang nur 
Ein zwischen den Aufhängepunkten völlig gerader, nicht dehnbarer 
Anker würde bei unnachgiebiger Aufhängung schon bei der geringsten Querbe-
lastung eine unendlich große Zugkraft aufnehmen müssen. Diese unendlich 
große Zugkraft tritt nur deshalb nicht auf , weil der Anker dehnbar ist, die 
Aufhängepunkte in Zugrichtung nachgeben und fast immer ein ungewollter oder 
gewollter Anfangsdurchhang vorhanden ist. Es entsteht also durch die Quer-
belastung eine ideelle Bogenlänge L. , die sich aus folgenden Anteilen zu-
l 
sammensetzt: 
1. Aus der Länge l des ungedehnten Ankers, die ohne Anfangsdurchhang gleich 
dem Abstand der Aufhängepunkte ist, 
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2 . aus der Ankerlängung H/ cA , die durch die Zugkraft H verursacht wird , 
l 
(genauer j z (x) /cA dx , aber H/cA ausreichend genau) , 
0 
3 . a us dem durch die Zugkraft H verursachten Nachgeben der Aufhängepunkte 
H/cs , 
p I 
(genauer Z/ c = ~ !H z + (ql/2) 2 lc , aber H/c ausrei chend genau) Sp Vl /' Sp Sp 
4 . aus der durch den ungewollten oder gewollten Anfangsdurchhang verursach-
ten Differenz 61 zwischen der Bogenlä nge im unbeanspruchten Zustand 
und dem Abstand ~er Aufhängepunkte . 
Die Fede rkonstanten c de r Anteile aus 2 . und 3 . können zusammenge -
faß t werden zu einer Gesamtfederkonstanten aus Ankerelastizität und Nach-
giebigkeit der Aufhängepunkte Sp1 und Sp2 
1 1 
---- = -- + ---- + 
cres cA csp 1 
so daß sich die ideelle Bogenlänge ergibt zu 
L. 
]_ 
H 1 + -c--- + 61 f 
res 
c Sp2 
ohne Belastung mit Anfangsdurchhang 
mit Be lastung q und Anfangsdurchhang 
I I I I I I I I I I I I I I I q I I I I I I I I I I I I I I I 
~~ 
Abb . 6 Statisches System eines querbelasteten Ankerzugglieds 
( 11 ) 
(12) 
Die Abb. 6 stellt die einzelnen Anteile und das statische System 
dar . 
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Setzt man nun (12) gleic h (9), dann erhält man daraus die gesuchte Zugkraft 
H implizit zu H = f (~ , ß lf , c , l ) in der Form 
res 
t·P + ln ( t+ P ) - 2 t 
mit t ql 2H 
(13) 
Jeweils der obere Teil der Kurven in Abb . 7 (für große ql / 2H)und Abb . 8 (für 
kleine ql/2H) ermöglicht die Ablesung von ql/2H mit q/c und 4f/ l als ge-
res gebenen Parametern. 
ß l braucht nicht erst aus dem Durchhang berechnet zu werden . We -
gen (10) infVerbi ndung mit (9) kann direkt von dem Durchhang f bzw . dem di -
mensionslosen Wert 4f/l ausgegangen werden. Die Anwendung wird am Schluß 
anhand von Beispielen erläutert . 
Nun ist zwar die Biegesteifigkeit des Zugglieds - wie bereits ge-
sagt - für die Ableitung der H- Kraft bei den vorkommenden Verankerungen ver-
nachlässigbar , für die durch den Durchhang entstehenden Biegespannungen und 
damit für den Spannungsnachweis jedoch keinesfalls , was im folgenden gezeigt 
wird . 
Wegen der je nach den Parametern möglichen gro ßen Durchbiegungen 





( l+y I ) 
( 14) 
verwendet , was zur Folge hat , daß nicht in jedem Fall wegen der größeren 
Zugkraft der Quers chnitt im Aufhängepunkt für die Dimensionierung , sondern 
i n der Regel sogar wege n der dort größeren Krümmung der Querschnitt in An-
kermitte maßgebend ist. 
Die Ableitung wird also nach Nennung der allgemeinen Formeln ge -
trennt für das Ankerende (x = l/2) und f ür die Ankermitte x = 0) durch ge -
führt . 
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Abb 8 : 01agramm zur Spannungsermittlung 
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Da nur die maximale Spannung interessiert, (Q und damit T bei bie-
geweichen Ankern = 0, bei den vorhandenen Biegesteifigkeiten vernachlässig-
bar und damit Vergleichsspannungsnachweis nicht erforderlich) wird der Bie-






a) Zugkraft und ideelle Zugkraft in Ankermitte (x 0). 
und aus 
Aus (15) ergibt sich IM!= EI ~ 
H (17) und (18): 
Z. 
l 
~ · e E F H 




Z ist in Ankermitte H womit aus (20) 
Z+Z . = H + ~ 
l H e E F 
wird. Weitere geeignete Umformung führt schließlich zu 
mit 
b) 








2 (Z+Z .) 
l 
t 
2 l+t B 
B 




An kerende . 
Ankerende beträgt die Zugkraft 
z bzw . 
z 
Aus (15) ergibt si ch mit x l 
2 und t 












x) Bei der der Rechnung zugrunde liegenden gelenkigen Aufhängung bei x=~ l / 2 
ist das Moment hier natürli c h gleich Null; es baut sich abe r sehr schnell 
für !xl < l /2 auf. Der Grund dafür, daß sich ein Moment e rrechne n läßt, 
liegt in der Vernachlässigung der Biegesteifigk e it: Fo rmel (3) statt (1) . 
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z. wird somit 
l 
z . 
2 e E F 
t 3 l 
lp 
(25) 
und H [ 0 2' 2 4 e E F l z + z. + t + t l 2p 3 ql l+t (26) 




(t, t. , B wie b ei F ormel (22)) 
l 
(27) 
Di e j ewe ils unteren Teile der Abb.7 und 8 enthalten die Abhängig-
keiten t. = f (t) mit B als Parameter . Zusätzlich wurden in den Abbildun -
gen 7 una 8 noch die Bemessungsgleiche - sie gibt an , ob der Endquer-
schnitt oder der Que rs chnitt in der Ankermitte (gleicher Querschnitt voraus -
gesetzt) für die Be messung maßgebend ist - und die Verbindungslinie der Ex-
tremwerte für t. = f (t) eingezeichnet . 
l 
Die Bemessungsgleiche ergibt sich über die Berechnung von B aus 




t c~ - 1) 
2 2 
(1+t) - 1 
(28) 
Sie ist als gestrichelte Linie dargestellt . überhalb der Be me ssungsglei-
chen ist der Feldquerschnitt maßgebend . 
Für die Verbindungslinie der Extremwerte der Kurven t. = f (t) 
l gilt t . = 0 , 5 t . Diese Verbindungslinie ist strichpunktiert dargestellt . 
l 
Bisher wurde davon ausgegangen, daß die Querbelastung q über d i e 
ganze Zuggliedlänge konstant ist. Dies setzt aber voraus , daß die Relativ-
bewegung zwischen Boden und Zugglied überall so groß ist , daß der Bruch 
des Zugglieds im Boden auftritt bzw. - anders ausgedrückt - daß die Set-
zung des Bodens in Zuggliedhöhe größer ist als die sich unter q einste l-
l ende Durchbiegung . Diese Voraussetzung wird keinesfalls immer erfüll t 
sein . 
Wie das beschriebene Verfahren für solche Fälle und unter der Voraus-
setzung , daß kein Anfangsdurchhang vorhanden ist , ebenfalls benutzt werden 
kann , wird im folgenden beschrieben. 
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Bei gleichmäßiger Setzung über die Zuggliedlänge wird die (Bruch) -
Querbe lastung q zuerst an den Aufhängepunkten auftreten , da diese der Set-
zung nicht f o lgen kö nnen . In eine m ge wissen - zunächst unbekannten - Be -
r e i ch beiderseits der Zuggliedmitte wird keine Querbelastung vorhanden sein . 
Wie a usgeprägt der Sprung der Belastung beim Übergang vom belasteten zum un -
b e las teten Zuggliedteil ist , h än gt von dem Kraft- Verschiebungsverhalten des 
Zuggl ieds b e i der Re lativbe we gung im Bode n ab . Wie die unter A beschri e b e -
nen Vers uc he z e igten , tritt de r Bruch s chon bei sehr kleinen Verschiebungen 
a uf , s o d aß e in sprungha fte r Übe rgang als Näherung gerechtfertigt e rs che i nt . 
--- angenommene Verteilung 
1.--.--1 1,....,1,....,1--.J--.I--ri-Q""TI ""Tl ""Tl ""Tl 'I 'I 'I..,..[T"lfk ;;;--etwa lotsächliche Verteilung 
~-- · --~$~o_ 1 ~l' ____ ~ 
I 
I 
-+ ~--- ---- 1; 2 ~~- -- 1/ z --------+--
Abb . 9 Belastung und Verfo rmung für den Fal l , da ß d i e Se tzung s kleiner 
ist als de r Durchhang bei q = const . übe r 1 
Die Abbildung 9 zeigt den Belas tungs a ns a t z un d di e im wei teren be -
nutz en Beze ichnungen . 
Der Sche itel der Parabel mit h o r i zon t a l e r Tange nte lie gt im Punkt 0 . 
Die r esul ierende Federkons ante bleib t i m Fa ll f = s d i e gle i c h e wie im 
Fall f < s . Aus der Bedingung f = s l äß t s i c h die zunä chst noch unbekann -
e Länge 1 ' berechnen . Der Parameter B muß dann mit 1 ' sta tt mit 1 berech-
net we r den . Das 2 . Beispiel erläutert die Be nutzung de r Abb. 7 bzw . 8 für 
diesen Fall . 
Zum Abschl uß noch e in Wort zur F rage de r Nachgie bigke it der Anker-
aufhängung , der Vorspannung und der planmäß ige n Übe rhö hung de s Zugglie de s . 
Die Federkonsta nte der Ankera u f h än gung ist eige ntli c h keine Kon -
stan t e , da die Kr aft - Ve rs chiebungskurve (die Arbei tslin i e) nicht linear 
ist . Fü r die b eschr ieb ene Berechnung is t genau ge no mmen de r Se kantenmodul 
durch den Koo r dinatenursprung einzusetzen , da d i e Ge s amtversc hiebung bis 
z um Erre i chen de r Kraft H interessiert . I m a llge me inen wird man sich je-
doch mi t der Abschätzung der Werte csp behel f en müssen . Eine Hilfe bilden 
hie rbe i Meßergebnisse aus Eignungsprüfungen a n Ve r p r eßanke rn (Eignungs -
prüfungen si nd bei Da ue r ankern stets e r forde rli c h ) . Man bra ucht nur zusätz -
l i c h z u r Ankerkopfvers c hiebung die Verschie b ungen de s Anke rkop fwiderlagers 
z u me ssen und a usz uwe r ten . 
Eine e ventuel l e Vo rspannung hat keinen Ei n fluß a uf de n Gang de r Be -
r echnung . Sie b ee influß t j edoch den Wert c , d a von e ine m ande ren Punkt 
de r Arbe itslinie de r Anke r aufhängung a u sg e~ ~ ngen wird . Da gerade de r Be -
r eich r elati v große r Na chgie bigke i t de r Anke raufhängung dur c h die Vorspan-
nun g vo rweggeno mmen wird , is t der c s p - We r t b e i Vo rspannung meist erheb-
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lieh größer als im Fall ohne Verspannung. Die aus der Vorspannung resultie -
rende Normalspannung muß außerdem der ermittelten maximalen Randspannung 
überlagert werden. Eine Vorspannung sollte deshalb bei querbelasteten Ver-
ankerungen möglichst nicht vorgenommen werden . 
Eine gebräuchliche Möglichkeit , der durch die R~lativbewegung zwi-
schen Boden und Zugglied entstehenden Querbelastung zu entgehen, ist die 
planmäßige Überhöhung des Zuggliedes vor der Überschüttung . Hierbei ist je -
doch stets die Überhöhung so groß zu wählen, daß sie größer als die errech-
nete Setzung des Bodens in Höhe des Zuggliedes ist. Ist diese Bedingung 
nicht erfüllt , wird das Zugglied im Laufe der Setzung die gerade (oder na-
hezu gerade) Form durchlaufen und dann bei Fortgang der Setzung möglicher-
weise eine noch größere Beanspruchung erfahren (was wiederum vom Parameter B 
abhängt) als es ohne Überhöhung erfahren hätte . Ist außerdem nicht nur im 
Bereich der Ankermitte , sondern auch im Bereich der Aufhängepunkte eine Set-
zunq vorhanden , dann nützt auch eine Überhöhung letztlich nicht viel . 
Bei s pie l e 
1 . Beispiel : Untere Ankerlage einer Pier 
gegeben: 
- Ankerabstand a = 1 , 0 m 
- Tiefe der Ankerlage unter OK Sandauffüllung h = 12,0 m 
- Ankerlänge (Abstand de r Aufhängepunktel l = 25 , 5 m 




d 100 mm 




D 103,0 mm 
K 
- vermutliche Setzung s = 1,2 m 
Querbelastung q = 40 kN/m 
z.B . aus Larssen- Handbuch 
- Rechnerische Ankerkraft aus Erd- und Wasserdruck A = 950 kN je Anker 
- Federkonstante eines Ankeraufhängepunktes geschätzt zu csp= 100 MN/rn. 
Es lassen sich zunächst berechnen: 








--- + 6 3 , 45 
40 
2 





12 , 44 
28 MN 
m 
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Aus Abb. 8 läßt sich für q/c 
res 
0,00143 ql/2H 0 ,166 ablesen . 
Damit ergibt sich H zu 
H 
ql 
2 · 0, 166 
40·25,5 
2 · 0,1 66 3072 kN > 950 kN 
und die max. Durchbiegung f zu 
Mit B 
25 , 5 0 , 166 
f = -..,:__---.4.------ = 1,06 m < 1, 20 m 




0 , 119 
und daraus 
z + z . 
l 
40 . 25 , 5 
2 · 0 ,1 99 4286 kN 
Da der Punkt ql/2H = 0,166; ql/2(Z+Z.) = 0 , 119 übe r der gestrichelten Linie 
der Abb . 8 liegt, gilt Z + Z. für de~ Querschnitt in Ankermitte. 
l 
Die maximale Zugspannung (Randspannung) in Ankermitte ist somit 
a 




78 , 54 
2 54 , 6 kN/ cm 
(Der Nachweis für den Querschnitt , wie e r an den gestauchten Enden vorhan -
den ist , un te rbl eibt hier , um den Umfang zu beschränken) . 
Da der Punkt ql /2 H = 0 , 166 ; q l /2 (Z+Z.) = 0 , 119 unterhalb der strich-
punktierten Linie der Abb . 8 liegt, führt ein~ gewollte Anfangsdurchbiegung 
zu einer kleineren Randspannung. 
Wie groß muß die gewoll te Anfangsdurchbiegung sein , damit die Anker-
beanspruchung am kleinsten ist? 
Wie aus Abb . 7 ersichtlich , liegt für B = 12 , 44 der größ te Wert für 
ql/2(Z+Z . ) bei ql/2 H = 0 , 287 ; ql/2 (Z+Z . ) = 0,14 . Der Kurvenpunkt über 
ql/2H = 0, 287 wird mit dem Ordinatenabs~hnitt q/c = 0 , 00143 verbunden. 
Die Parallele hierzu schneide t die Kurve bei 4f / lr~s0 , 264 , woraus sic h die 
erforderliche Anfangsdurchbie gung zu f = 25 , 5 · 0 , 264/4 = 1 , 68 m e rgibt. 
Aus ql/2 (Z+Z . ) = 0 ,1 4 ergibt sich 
l 
z + z. 
l 
und die Ran dspannung zu 
3643 
40 . 25 , 5 
2 . 0 , 14 3643 kN 
a = 78 , 54 
2 46 , 4 kN / cm . 
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Die zulässigen Randspannungen werden also sowohl ohne als auch mit 
Anfangsdurchbiegung weit überschritten . Dennoch kommt es wegen der Reserven 
durch plastische Verformungen und bei ausreichender Dimensionierung der An -
keranschlüsse noch nicht unbedingt zum Bruch der Ve rankerung. 
Wi e unterschiedlich die Ergebnisse sein können, sei noch einmal in 
der folgenden Aufzählung zusammengefaßt . 
950 2 
a) ohne Berücksichtigung der Querbelastung : 0 = 78 , 54 = 12 kN/cm < zul 0 
b) mit Querbelastung q = 40 kN/m , aber ohne Berücksichtigung der Nachg ie -
bigkeit der Ankeraufhängung : 
0 = 52 , 4 kN/cm2 (ohne Berücksichtigung der Biegung) 
2 
0 = 62 , 4 kN/cm 
c) mit q = 40 k N/m 
0 = 54 , 6 kN/cm2 
(mit Berücksichtigung der Biegung) 
und c = 28 MN/rn , Biegung berücksichtigt , 
res 
d) wie c) mit optimaler Anfangsdurchbiegung 
0 = 46 , 4 kN/cm2 . 
2 . Beispiel : 
Dieses Beispiel soll den erforderlichen Rechenvorgang für den Fall 
erläutern , daß die Setzung in Höhe der Ankerlage kleiner als der sich un-
t er der Belastung q (über l) einstellende Durchhang ist. 
Um die Berechnung abzukürzen und einen Vergl eich zu ermöglichen , 
seien die Vorgaben die gleichen wie beim 1 . Beispiel , die Setzung in Anker-
höhe sei j edoch statt 1 , 2 m nur 
s = 0 , 45 m. 
Mit c = 28 MN /rn und q/c 
ergibt sich aG~sAbb . 8 res 








l ' 0 ,1 66 und 
4 s 4 · 0 , 45 
0 , 166 0 , 166 
l ' 
wird damit aus .sL_ 2H 
q l ' - 40· 10 , 84 
2 · 0 , 166- 2·0 ,1 66 
daraus 
10 , 84 m 
o , 166 
1306 kN 
B wird mit l ' berechnet zu 
B 
4eFE 
ql ' 2 
7 4·5 · 78 , 54·2 , 06 " 10 
40" 10 , 84 2 "1o5 
68 , 84 




q l ' 
2 (Z+Z.) 
l 
0 , 056 , woraus sich 
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q l ' 
2 · 0 , 056 
40 · 10 , 84 
2 · o , o56 
Daraus wird die maximale Randspannung 
387 1 2 
a 78 , 54 = 49 , 3 kN/cm . 
387 1 kN 
Vergleicht man die Randspannungen des l . Bei s piels (ohne Anfangs -
durchhaEg , s = 1 , 2 m) und des 2 . Beispiels (oh ne Anfangsdurchhang , 
s = 0 , 4:. m) so sieht nian , daß die Handspannungen sich um nur e twa 10 % un -
ters cheiden . Der Grund hierfür ist die relativ große Biegesteifigkeit des 
vorliegenden Ankers . Die H- Kräfte unterscheiden si ch j edoch b e trächtlich mit 
3072 kN im l . Beisp iel und 1306 kN im 2 . Beispiel. 
Anmerkung zu den Beispielen : 
Bei kleinen Setzungen s und steifen Ankern kann es vorkommen , daß 
E kleine r als 10 wird (Abb . 5) . Es empfiehlt sich deshalb , zur Kontrolle 
stets E zu berechnen oder den Anteil q an der Belastung q , der al l ein durch 
Biegung aufgenommen werden könnte . qB ~ann näherungsweise aus 




für den Balke n auf 2 Stützen unter Gleichlast berechnet werden zu 
Für Beispie l l wird E 44 , 5 > 10; qB 0 , 0005 q (vernachlässi gbar) 
Für Beispiel 2 wird E 12 , 3 > 10 ; qB = 0 , 063 q (vernachlässigbar) . 
Wie die Beispiele zeigen , kann sich bei richtiger Berechnung (Fal l (c} 
oder (d) de s l . Beispiels) eine gegenüber Fall (a) etwa 4 bis 5 - fach e Stahl-
spannung im Ankerzugglied ergeben . Diese Größenverhältnisse las s en die auf-
getretenen Schäden an eingebetteten Verankerungen nicht mehr verwunderli ch 
erscheinen , wenn man die Bedeutung der in die Berechnung eingehenden Para-
meter , insbesondere aber die nur ungenau zu berechnenden und schwer abzu-
schätzenden Parameter q und c untersucht . Sp 
Daß nicht noch e rhebli ch mehr Schäden aufget r eten sind , liegt wohl 
zum größten Teil da r an , daß bis zur vollen Plastizie rung des Stahlquer-
s chnitts noch e rhebl ich e Reserven gegenüber dem der Rech nung zugrunde lie -
ge nden Fall der " zulässigen Spannung in der Randfas er " vorhanden sind. Bei 
beginnender Plastizierung des Querschnitts wird zudem der Parameter B klei -
ne r (volle Pl a stizierung : B = 0) und die nicht mehr lineare Federkonstante 
c A des Zugglieds wird i nfolge des großen Arbeitsvermö gens des Stahls (O - E-
Diagramm ) zunehmend kleine r . Eine Be r echnung nach dem Traglastverfah ren wä -
r e deshalb für que rbelas tete Zugglieder sinnvoll und ist , da e s sich aus -
schließl i ch um runde Querschnitte handelt , leicht möglic h . Hierbei treten 
jedoch verstärkt ande re Probleme - solche des Korrosionsschutzes, der Kerb-
s pannungen usw . - in den Vordergrund. 
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Federkonstante des Ankers 
(c c ) = Federkonstante der Ankeranschlußpunkte (z.B.Sp und-
Sp.l , Sp2 wand) 
Wichte des Bodens 
Elastizitätsmodul des Stahles, E 
Durchmesser des Zugglieds 
d/2 = halber Zugglieddurchmesser 
Zuggliedque~schnitt 
2 ,06 · 10 7 N/ cm2 
Zugkraft in Richtung der Verbindungslinie der Ankerendpunkte 
(Aufhängepunkte) 
Trägheitsmoment des Ankers 
Abstand der Ankeraufhängepunkte 
Bogenlänge des Ankers 
ideelle Bogenlänge des Ankers 
Differenz zwischen Bogenlänge L und Abstand der Aufhängepunkte 1 
im unbelasteten Zustand 
Durchhang 
Biegemoment im Zugglied 
Querbelastung senkrecht zur Verbindungslinie der Ankeraufhängepunkte 
Anteil von q , der allein durch Biegung aufgenommen wird 
Setzung des Bodens in Ankerhöhe 
Spannung, Biegespannung 
Kartesische Koordinaten der Zuggliedverformungslinie 
Zugkraft in Richtung der Tangente der Zuggliedverformungslinie 
ideelle , aus der Biegebeanspruchung resultierende Zugkraft 
1~ 
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ZIEL r~ ETHODE ERGEBN I SSE 
Three Serics o f TPst - Loadings on Largc Bored Pi] r~s in Sanä 
- l\im - Met hod - Resn ll s -
Zusammenfassung 
Im folgenden wird über die Probebelastung von 14 Gro ßbohrpfählen berichtet. Alle PfAhle stehen in Sand und wurden 
nur axial belastet. Vari iert wurden Länge und Durchmesser, 6 PfAhle erhielten eine Fußverbreiterung . Die Mantel-
reibung wurde bei 8 Pfählen oberhalb 2 , 5 m über Pfahlsohle ausgeschaltet, um die Einbindung um dieses Maß in eine 
Schicht mittlerer Festigkeit (Drucksondierwiderstand 10 bis 15 MN/ m2 ) zu simulieren. · 
Die sich ergebenden Last-Setzungs-Linien werden verglichen, und der Einfluß der variierten GrOßen wird diskutiert. 
Summary 
In this paper the method and the results of 14 axial test-loadings on large bered piles in sand are presented. In 
case of 8 of these piles the skin friction was eliminated from the pile head downwards to 2 , 5 m above the pile base, 
simulating a layer of medium strength (dutch cone penetration resistance about 10 to 15 MN/m2) only there . The skin 
friction was eliminated by bentonite slurry in an anular space roWld the pile shafts. In case of the other piles 
the soil strength was different for the different piles. 
As variables resp. parameters the length and the diameter of the piles were introduced and 6 of the piles had been 
constructed with enlarged bases. By evaluation the measured load-settlement-behaviour the interdependence of the 
mean point pressure and the mentioned parameters was established . 
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~ n m e r ~~ng : Sowe i t im Fo lge nde n a uf die DIN 4014 , Teil 2 verwiesen 
wi r d , i s t damit der Entwur f vom August 19 75 gemeint. 
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1 . Ziel 
Das Ziel dieser Probebe lastungen war, die Erfahrungsgrundlage für 
Tragfähigkeitsangaben in einer neuen Norm über Großbohrpfähle (DIN 4014, 
Teil 2) zu verbessern. Großbohrpfähle haben in der Regel Durchmesser von 
1 bis 2 ,5 m, deren Bohrungen mit maschinellen Verfahren überwiegend verti-
kal hergestellt werden. Der wirtschaftliche Einsatz solcher Pfähle wurde 
erst durch die Entwicklung entsprechend großer Bohrmaschinen Ende der fünf-
ziger Jahre möglich. 
Die Unterscheidung zwischen Großbohrpfählen und den dünneren Bohr-
pfählen herkömmlicher Bauart nach DIN 4014 , Teil 1, ist im Grunde willkür-
lich und nur begründet durch die früher engeren Grenzen der Herstellbarkeit. 
Ein Unterschied kann höchstens darin gesehen werden, daß mit größer werden-
dem Schaftdurchmesser die Pfähle herkömmlicher Bauart bedingt durch das 
größere Verhältnis von Pfahlmantelfläche FM zur Pfahlfußfläche FF die Last 
zu einem wesentli c h größeren Teil über die Mantelfläche abtragen als Pfähle 
mit größerem Durchmesser D gleicher Länge ; d.h. die Pfahlspitzenkraft über-
trägt mit steigendem Durchmesser einen größeren Anteil der Gesamtlast Q in 
den Boden (Abb. 1). Bei Pfählen mit Fußverbreiterungen tritt dieser Effekt 
verstärkt auf. 
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Abb. 1 
i . ''l ~ ~-T---- · ·~' ·· : .. UfriJ-·· 
,-r.-~ ____ __ , 
Abnahme des Verhältnisses der Mantelreibungsfläche FM zur Fußflä-
che FF bei Zunahme des Pfahldurchmessers D für Pfahllängen 1 von 
2,5 m, 10m und 20m 
Bei der Untersuchung des Tragverhaltens von Großbohrpfählen erwies 
es sich als zwingend notwendig, bei der üblichen Trennung der den Pfahl be-
lastenden Gesamtkraft Q in e ine Pfahlmantelkraft QM und eine Pfahlspitzen-
kraft Qs (Bezeichnungen nach DIN 4015) zu berücksichtigen, daß das Span-
nungs-Verschiebungsverhalten der meisten Böden und besonders das von Sand 
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bei de r Beanspruchung durch Mantelre i bung Tm = ßQM/ßFM sich wesentl i ch un -
terscheidet von dem bei Beanspruchung d urch Spitzendruck a s = Qs / FF . In Ab-
hängigkeit von der Bodenart un d deren Festigkeit erreicht die Mante l reibung 
i . a . schon bei Setzungen bis zu 2 crn ihren maximalen Wert . Inso fern kann 
ma n für Pfähle herkö mmlicher Ba uart d i e De finition der Grenzlast bei 2 crn 
Se tzung (siehe DI N 1054) , Abschnitt 5 . 4 . 1 . 1 bzw . DIN 40 14 , Te il 1, Beibl att 
zu Abschnitt 13 . 5 für s innvo ll halten , sofern sie d i e Las t vorwiegend über 
Mantelre ibung übertragen . Die Bruchlast des Spitzendrucks dagegen ist durch-
rnesserabhängig und tritt be i Bohrpfählen e rs t bei Setzungen e in , deren Grö s -
seno rdnung in Sand bis zu 1/3 de s Pfahldurchmessers reicht , d . h . im Fal l e 
von Großbohrpfählen bei Werten um 30 crn und mehr (Vesic [1~ ) . Auße rdem ist 
bei Großbohrpfählen in Sand , die immer wesentliche Lastan t eile über Sp itzen-
druck abtragen , schon aus Wirtschaftlichkeitsgründen das 2 c rn- Kriteriurn zur 
De finition der Grenzlast nicht anwendbar , weil sich 2 bis 4 c rn Setzunge n im 
Gebrauchszustand i n den letzten ·15 Jahren in der Regel als unschädlich erwie-
sen habe n . Wenn in der Norm für die k l eineren Bohrpfähl e noch Tragfähigkeits -
angaben ohne Trennung von Spitzendruck und Mantelreibung gernacht werden , die 
von Gr enzlasten bei 2 crn Setzung ausgeh en , so ist das bei Großbohrpfählen al -
so nicht mö glich . Vielmehr müssen Spitzendruck und Mantelreibung getrennt und 
i n Abhängigkeit von den Setzungen angegeben werden , und zwar mangels Kenntn i s 
echte r Bruchlasten und der Sicherheitswerte, die auf diese anzuwenden wären , 
um im Gebrauchs z ustand erträ gliche Se t zungen zu erhalten . (Der Spitzendruck 
für den Bruchzustand wird wegen der o ben erwähnt en dafür erforde rlichen gros -
sen Setzungen bei Großbohrpfählen in Sand bei Probebelastungen praktisch nie 
erreicht ) . 
Das Erfo rdernis , diese Angaben auf empirischer Grundlage zu gewinnen , 
erklä rt sich aus der Tatsache , daß es zur Berechnung des Tragverhaltens von 
Pfählen bis h eute kein zuverlässiges anderes Ve r fahren gibt . Daher verbietet 
die DIN 1054 als übe rgeor dnete Norm für alle Pfahlart en die Ermittlung der 
zulä ssigen Belastung von Pfählen mit Berechnungen , die sich nicht direkt auf 
Ergebnisse von Probebelastungen abstützen . Sie verweist beim Fehlen e iner ern-
pi ~ischen Grundlage zur Tragfähigkeitsfestlegung auf Probebelastungen für den 
Einzelfall . Nun wachsen deren Kosten mit höherer Tragfähigkei t s e hr star k an , 
s o daß bei Gründungen mit nur wenigen Großbohrpfählen deren Konkurrenzfähig-
k e it alle in d adurch infrage ges t ellt wird . 
Der Arbeitskreis 5 der Deutschen Gesellschaft für Erd- und Grundbau 
"Ba uart und Tragfähigkeit von Pfählen " , der in Personalunio n mit dem Fach-
normenausschuB "Pfähle " mit de r Aufgabe betraut ist , eine Norm DIN 4014 , 
Teil 2 , "Großbohrpfähle " zu erarbeiten , hat unter Berücksichtigung aller 
dieser Zusammenhänge 1 9 72 beschlossen , im Rahmen e ines Fo rschungsprogramms 
Probebelastungen als Grundlage zur empirischen Ermittlung des Tragverhaltens 
von Großbohrpfählen durchführen zu lassen . Im folgenden wird über d i e bisher 
abgesch l ~ s senen Probebelastungen , im folgenden auch kurz Versuche genannt , 
berichtet : 
2 . P lanung de r Ve rsuche 
2 .1 Grund sätze 
Um im Hinblick auf die knappen Geldmitte l den Umfang des Versuchs-
r.-roq-ramms zu beschränken , konnte nur so vorgegangen werden , bei den Probe -
Ot.· Lastungen relativ ungünstige Verhältnisse zu simulieren , deren Ergebnisse 
u: ~ l späterer Anwendung in der Pra xis i . a . auf der sicheren Seite liegen . 
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So wurden die Pfähle , um den günstigen Einfluß scheinbarer Kohäsion 
auszuschalten , der sich nach vorliegenden Erfahrungen erheblich auswirken 
kann , stets unter dem Grundwasserspiegel abgesetzt . 
Da in der DIN 4014, Teil 2 , ähnlich wie in den anderen deutschen 
Pfahlnormen, eine Mindesteinbindung der Pfähle in eine tragfähige Schicht 
von nur 2 , 5 m vorgesehen wurde, hat die Untersuchung der Parameter im Vor-
dergrund gestanden, die auf den Spitzendruck Einfluß haben . Das war eben-
falls schon mit Rücksicht auf den begrenzten finanziellen Rahmen des Ver-
such sprogrammes insofern geboten , als es nicht möglich war , Me ßgeräte zu 
beschaffen , die bei rolligen Böden unte r dem Grundwasserspiegel Mantelrei -
bung und Spitzendruc k zuverlässig getrennt zu messen imstande waren . (Meh-
rere Anläufe , über den ganzen Querschnitt reichende S~ahldruckdosen oder 
- kissen - ähnlich denen von WH I TAKER u. COOKE [ 16} beschrieben - schei -
terten selbst nach Zusicherung der Finanzierung daran , daß die Hersteller 
keine ausreichende Garantie für die Funktionsfähigkeit dieser Geräte auf 
Dauer unter dem Grundwasserspiegel übernehmen konnten) . Deshalb wurde die 
Mantelreibung bei 8 der 14 Pfähle durch einen mit Bentonitschlämme gefüll -
ten Ringspalt, der die Pfahlschäfte bis 2 , 5 m oberhalb der Pfahlfußfläche 
umschloß , ausgeschaltet . Auf diese Weise wurde also nicht der reine Spitzen-
druck gemessen , weil in der Einbindelänge l = 2 , 5 m oberhalb der Pfahlfuß-
e fläche die Mantelreibung weiterhin wirksam war . (Eine Mindesteinbindung der 
Pfähle in eine tragfähige Schicht von wenigstens l = 2 , 5 m vorzusehen , wird 
i mmer als zweckmässig angesehen , um eine gute Ausn8tzung der Pfahlspitzen-
tragfähigkeit zu gewährleisten) . Die Mantelreibung, die in d i esem Bere ich 
auftritt , wird in der DIN 4014 , Teil 2 der Einfachheit halber dem Spitzen-
druck zugeschlagen. In Abweichung von den anderen deutschen Pfahlnormen 
darf die Mantelreibung oberhalb von l e benfalls auf empirischer Grundlage 
- wie noch gezeigt wi rd - zusätzlich gerücksichtigt werden. 
Bei den Versuchen sollte der Einfluß folgender Parameter auf den 
Spitzendruck untersucht werden : 
--- Durchmesser , 
---- Pfahllänge bzw . seitliche Auflast über der Pfahlsohle , 
---- Bodenart (nicht-bindig und bindig), 
---- Anschneiden von Fußverbreiterungen . 
Zu diesem Zweck wurden die folgenden Versuche geplant: 
Tabelle 1 
Pfahldurchmesser (m) Pfahlfänge ( m) Boden 
ohne l mit unter Anpassung an 
Fußverbreiterung die örtlichen Ge-
f1s II I IIF gebenheiten etwa Art I Festigkeit 
1 1 I 11 5 5 nichtbindig I mittel-
dicht 
115 1,51 212 10 bindig 1 halbfest 
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Die Bedingung mittlerer Festigkeit für Sand bzw . halbfester Konsi-
stenz für bindigen Boden stellt wieder eine Einengung der Versuche im Sin-
ne e i ner Abgrenzung nach der unsicheren Seite dar , d . h. nur Pfähle in Bö -
de n gleicher oder höherer Festigkeit dürfen aufgrund der Probebelastungs -
ergebnisse bemessen werden; Böden geringerer Festigkeit e rfordern gegebe -
nenfalls Probebelastungen für den Einzelfall. 
Die Versuche in Sand , über die hier berichtet wird , sind zuerst aus -
geführt worden. Sie waren vordringlich, weil für nichtbindigen Boden weni -
ger systematisch ve rwertbare Versuchsergebnisse vorlagen als für bindige 
Böden , für d ie schon eine Reihe Probebelastungsergebnisse veröffentlicht wor-
den sind , die Spitzendruck und Mantelreibung in Abhängigkeit von den Setzun-
gen angeben (WHITAKER u . COOKE , [16] , SOMMER u. HAMBACH , [ 13} ) . 
Nach der Tabelle 1 ergeben sich 8 Probebelastungen in Sand ; diese 
sind in zwei Versuchsserien 5 / 2662 und 5/2734 durchgeführt worden. Über die -
ses Programm hinaus konnte eine Serie 5/269 1 mit fünf weiteren Versuchen 
vorgesehen werden , da sich eine sehr kostengünstige Möglichkeit bot , diese 
vom Arbeitsraum eines Senkkastens aus vor Beginn des Absenkens unter Ausnut-
zung seines Gewichtes als Widerlager bei den Probebelastungen auszuführen 
(s . Tabe lle 2) . 
Tabelle 2 
Durchmesser "summarischer " Sondier- Bodenort 
Pfahl widerstand q5 b i s 2 DF unter 
Versuchsserie Nr. Pfahllänge I Pfahlschaft Os Pfahlfun DF unter Pfahls ohle Pfahlfun 
m m m MN / m2(7 MN / mZ= IOkp / cmZJ 
1 13 1,1 1,1 13,5 
5!2662 - -- -- -----·- ---
Pfahlher steller : 
2 13 1,1 1,58 1(5 
mS,fs, g s ' 1- -- ----- --- --f-
Frank ipfahl 3 1~ 1,5 1,5 13,5 U: 2,5 b1s 3 
Bauges. m . b. H. 
~ 13 1,5 2, 04 12,0 
5 6 1,1 1,1 17,0 
- --
5!27 3~ 6 6 1,1 1,53 16,5 
---
--· -----Ptah I her steiler : 
16,0 
fS, su 
Frankipfah/ 7 6 1,5 1, 5 U= 4 b i s 10 1- ---- --
Bauges. m . b. H. 8 6 1,5 2,1 17,0 
----
9 6 1,1 (Hohlraum) -
10 9 1,1 1,1 13, 5 
-- - --
5!2691 11 9,5 1,1 1, 1 18,5 
Pfa h/h er steiler : f-- -- - ----
Dr lng . Paproth 12 9 1,1 1,1 23,0 
m5,fs, gs" 
U= 2 b is :; 
u. Co, Winsen --- -- -·--
13 10 1,1 1,5 15,5 
----- r----- -
14 9 1,1 1,5 20,0 
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Bei den Pfählen 11 bis 14 dieser Versuchsserie war die Festigkeit des San-
des, in dem ihr Fuß abgesetzt wurde, fest bzw . sehr fest. Bei diesen Pfäh-
len sollte der Einfluß der Festigkeit des Sandes auf den Spitzendruck zu-
sätzlich zu den schon genannten Parametern untersucht werden. Die Vergleich-
barkeit dieser Versuche mit den übrigen 8 Versuchen wurde aber dadurch stark 
eingeschränkt, daß die erwähnte Ausschaltung der Mantelreibung oberhalb der 
schon definierten Reaktionslänge 1
0 
= 2 ,5 m nicht gelang . 
Ebenfalls zusätzlich zu den nach Tabelle 1 geplanten Pfählen wurde 
im Rahmen der Versuchsse rie 5/2734 ein Pfahl (Pfahl 9 , Tabelle 2) unter-
sucht , der die Last nur über Mantelreibung in den Boden abtragen konnte.Um 
zu diesem Zweck den Spitzendruck auszuschalten, wurde nach Pfahlherstellung 
unter der Pfahlfußfläche der Boden in Größe des Pfahldurchmessers mit einem 
Fußanschneidegerät entfernt und der so entstandene Hohlraum mit Bentonitsus-
pension gefüllt. 
2.2 Auswahl des Versuchsgeländes und Baugrunderkundung 
Für die Versuchsserien 5/2662 und 5 /2 734 wurde das Gelände danach 
ausgesucht, daß zwei Gruppen von je vier Pfählen deutlich unterschiedlicher 
Länge mit dem Fuß in einer ausreichend mächtigen Sandschicht etwa gleicher 
mittlerer Festigkeit abgesetzt werden konnten. Für die Versuchsserie 5/2691 
war dies aufgrund der schon beschriebenen besonderen Situation nicht möglich 
und nicht geplant; im Gegenteil sollte ja hier der Einfluß unterschiedli-
cher Festigkeit beobachtet werden . 
Der Baugrund wurde in allen Fällen durch Bohrungen erkundet , die 
Festigkeit der Sande mit Hilfe von Drucksondierungen nach DIN 4094 festge -
stellt. Auf eine Untersuchung der Lagerungsdichte des Sandes wurde ver-
zichtet, weil die Drucksondierwiderstände einen direkten Schluß auf die 
Festigkeit rolligen Bodens zulassen und diese, nicht etwa die Lagerungs-
dichte , Haupterkundungsziel ist. (Siehe dazu z.B. FRANKE [5) ). Ein sum-
marischer Wert der Sondierergebnisse für den Bereich des Pfahlfußes ist 
außerdem in Tabelle 2 angegeben . Bei der Bildung dieses summarischen Wer-
tes für den Spitzendruck q wurden die Erge bnisse der Sondierungen in ei -
s 
nem Tiefenbereich von e twa 2 , 5 m über der Pfa~lsohle bis zum zweifachen 
Pfahlfußdurchmesse r unterhalb dieser berücksichtigt. 
2.3 Ausgeführte Pfahlabmessungen 
Die ausgeführten Pfahlabmessungen sind aus Tabelle 2 ersichtlich; 
sie sind mit den Planungswerten der Tabe lle 1 hinsichtlich der dort verfolg-
ten Absichten in Übereinstimmung . 
2.4 Überprüfung der Eignung von Betonstauchungsmessungen im 
Pfahlschaftbeton zur Mantelreibungsermittlung 
Aufgrund e iner Reihe nicht voll befriedigender Ergebnisse bei ande -
ren Probebelastungen s o llte die Genauigkeit überprüft werden, mit der man 
die Mantelreibung aus Messungen der Betonstauchung (z.B . mit der sog. Stahl-
stabmethode nach Abb.2) ermitteln kann. Zwar basieren viele Mantelreibungs-
angaben auf Messungen der Betonstauchung (BROMS u. HELLMANN, [1] ; HANNA 
110]; GEFFEN u. AMIR, 19] ) , ob jedoch die Genauigkeit der so ermittelten 
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Ergebnisse ausreichend ist, kann besonders für Ortbetonpfähle wegen der 
vielen Fehlereinflüsse u.E. keineswegs als ges ichert angesehen werden. 
Schon SCHENCK [12] verneint die Anwendbarkeit solcher Messungen in Beton-
pfählen wegen der Veränderlichkeit des Elastizitätsmoduls mit steigender 
Materialspannung. Hinzu kommt die Veränderlichkeit des Elastizitätsmoduls 
über die Pfahllänge mit zufälligen, evtl . auch systematischen Änderungen 
der Betonqualität, die in Ortbetonpfählen sicher noch stärker ins Gewicht 
f ä llt als in vo rgefertrgten Betonpfählen . I m vorliegenden Fall bot es 
sich an, die Genauigkeit der Stahlstabmetho de durch Messung der Beton-
stauchung oberhalb der Reaktionslänge l = 2 ,5 m zu überprüfen, wo mit-
tels des mit Schlämme gefül l ten Rings p a~tes die Mantelreibung ausgeschal-
tet war . In diesem Bere i ch hätte dann die den Pfahl zusammendrückende Kraft 
üb erall gleich der den Pfahlkopf belastenden Pfahlkraft Q sein müssen. 
s :~,.. /f o,.. , o HJ.J 
ld,Jl 
S t ohlp t o tt ~ 
50/5018 
Stoi'tl stob 
~ · 6 




' I I 
I 
S!ohlrohr 0 .(8, 1 
I= J, } l 
S toNroflr I 26,9 
t = 265 
_; 
Abb. 2 Messung der Betonstauchung im Pfahl schaft mit Stah l stäben 
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2.5 Vergleich der Genauigkeit d e r Pfahllastermittlung mit 
Manometer und ele ktrische r Dru c kmeßdo s e 
Die Pfähle wurden mittels geeichter hydraulischer Pressen (Abb. 3 ) 
belaste t. Die Gr öße der aufgebrachten Last wurde aus der Manometeranze ige 
und dem Kolbe nquerschnitt der Pressen errechnet . Bei den Versuchen 5/2 7 34 
wurde dieser Rech enwert zusätzlich mit einer elektrischen Druckdos e ge mes-
sen. Dadurch ist die Gr ößenordnung der Fehler bestimmt worden , d i e b e i der 
Lastermittlung a us dem Manometerdruck infolge Reibung der Pressenko lbe n 
entste hen. Dieses eine Versuchsergebnis soll hier vorweggenommen we rden. 
Die Abweichungen liegen im Durchschnitt unter 10 %, reichten mit ein ze lnen 
Spitzenwerten j e doch bis zu 50 %. Diese Spitzenwerte waren jedoch bei der 
Auftragunq de r Last-Se t zungs -Kurven gut als solche erkennbar , und da der 
Verlauf der Kurven von den Durchschnittswerten beherrscht wurde , ist de r 
10 %-Wert zur Ge n a uigkeitskennzeichnung der Ergebniskurven maßge bend. 
Abb. 3 Pre s sen zwischen P f ahlkopf und Widerlager 
3. Durchführung der Versuche 
Bei den Versuchsserien 5/2662 und 5/2734 wurde als Widerlage r für 
die Pressen ein e zentrisch üb e r dem Pfahlkopf angeordnete , mit 4 bis 8 Zug-
pfählen verankerte r ä umlic h e Fachwerkkonstruktion der Fa. Fr anki pfahl aus 
Stahl verwende t (Abb. 4 a u. 4b ) . Be i der Vers uchsserie 5/269 1 k onnte - wie 
erwähnt - die Decke e i nes Senkkastens als Widerlager benutzt werden. 
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Schematische Darstellung_ 






Abb . 4b lüt Zugpfählen verankertes Widerlage r - im Einsatz 
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Neben der vertikalen Pfahlkopfverschiebung wurden auch die horizontalen 
Pfahlkopfverschiebungen gemessen, die infolge außerplanmäßig auftretender 
Außermittigkeit der Lasteinleitung am Pfahlkopf und Lastabgabe am Pfahlman -
tel und - fuß entstehen. Um außerplanmäßige Horizontalkräfte infolge solcher 
Zwängungen gering zu halten und deren Größen abschätzen zu können , wurden 
zwischen Belastungseinrichtung und Pfahl oberhalb der Pressen 8 , 5 cm dicke 
Neoprenelager eingelegt. Die Verzerrung der Lager wurde gemessen und daraus 
die Horizontalkraft errechnet . Die Beobachtung der Ho rizontalbewegungen war 
zur Kontrolle der Wirks amke it der mit Bentonitschlämme gefüllten Ringspalte 
um die Pfahlschäfte zur Ausschaltung der Mante lreibung bei diesen Versuchen 
von besonderer Wichtigkeit . 
Die Laststu~en waren für a lle Pfähle gleich in Prozenten der jeweils 
zu erwartenden Höchstlast Qg festgelegt . Es wurden 3 Zwischenentlastungen 
eingeschaltet. Den Belastungsplan zeigt Ta bel l e 3. 
Tabelle 3 
1 Tag 
Laststufe 18P 1EP 2.BP 2. EP 3.8P 
0/o von 0 9 15 I 3o 15 0 15 30 ~5 60 ~sJ3o j15\ 0 15 30 ~5 60 80 
I ub~r Las tda'Jer 20 ' I" 20' 20' 20' ," 20' ," ;e 20' 20 ' 20j 20' I" f'vac hl l 
2 Tag 
J.EP 1.. BP 1. . EP 
60 ~ sj3o j15 j 0 15 1 30 l ~5 J 60 80 I /00 I 125 J ~~0 175 
ahn!lcf, w1e vorher I biS zum Abklingen 
' ," ;e 20' je 20' I bzw Bruch 
BP = Belastungsphase 
EP = Entlastungsphase 
Die e ingetragenen Zeiten je Laststufe sind Vorausschätzungen. Tatsächlich 
wurde jeweils das Abklingen der Setzungen abgewartet und dann erst die Last 
gesteigert . Dadurch wurden die in Tabelle 3 angegebenen Zeiten oft erheb-
lich überschritten . 
4. Ergebni s se der Versuche 
4 . 1 Last-Setzungs-Kurven 
Auf den Abb. Sa bis Sd , 6a bis 6e und 7a bis 7e sind die Ergebnisse 
der drei Versuchsserien in der Form von Lastsetzungskurven aufgetragen . In 
keinem Fall konnte ein e Grenz last im Sinne der DIN 1054, Bild 2 oder eine 
Bruchlast im Sinne e iner Versinkungsgre nz e erreicht werden , obgleich Set-
zungen von 10 bis 15 cm eintraten . Selbst für den Fall, daß man die Last-
Setzungskurven z.B. nac h der Methode von VAN DER VEEN [14] maßstabsunabhängig 
Mitt. Bl .d. BAW (1977) Nr .41 55 
Franke / Garbrecht : Drei Serien von Pro bebelastungen an Großbohrpfählen in Sand 
macht, gelang keine Bruchlastabschätzung. Die Ursache dafür ist wohl , daß 
zur Bestimmung der Bruchlast von der Annahme der Last-Setzungs-Kurven als 
natürlich e Wachsturnsfunktion bei van der VEEN oder einer hyperbolischen 
Funktion (s i ehe z . B. CHRISTOW [ 3 ] ) ausgegangen wird und diese den tatsäch-
lichen Verlauf nicht genau genug erfassen. Das zeigt sich daran , daß bei ih-
rer Anwendung die extrapolierte Bruchlast urnso mehr anwächst , je länger die 
der Extrapolation zugrunde gelegten Teile der Last-Setzungs - Kurven sind . Fü r 
praktisch e rre i chbare Setzungen von 10 bis 15 crn (das entspricht hier Bela-
stungen von 10 bis 15 MN ) ist die Annäherung des Last- Setzungs -Verlaufs 
nach einer quadratischen Parabel genauer . Wie erwähnt , wird die Bruchlast 
bei Bohrpfählen nach VESIC erst bei Setzungen von etwa 0 , 2 bis 0 , 3 Pfahl -
fußdurchmesser DF erreicht (gegenüber höchstens 0 , 1 · DF bei Rarnrnpfählen ) . 
Setzungen dieser Größe zu erreichen war -wie gesagt - schwierig , so daß 
bei Annahme eines parabolischen Verlaufes der Last-Setzungs-Kurve für Set-
zungen von 15 crn eine fiktive Bruchlast definiert wurde, weil sich bei An -
wendung üblicher Sicherheitswerte von 2 nach DIN 1054 , Tabelle 8 auf diese 
fiktive Bruchlast praxisübliche Setzungen von 3 bis 4 crn unter Gebrauchs-
last ergeben . Mit Setzungsabhängigkeit von Spitzendruck und Mantelreibung , 
die hier außerdem angegeben wird , können die Setzungen im Einzelfall erfor-
derlichenfalls noch stärker beschränkt werden . 
0 ' I 3 , 5.1 
-- .1.-
Pfaftllast Q lMrvl 
. f tf>IPH. rotHfp ) 
' ! I· 
:----- . ---- --- -~ .. ... 
Abb . 5a Last - Setzungskurve d e s Probepfahles 1, Probebelastungsserie 5 / 2662 
in Harnbu rg-Altenwerder arn Storche nnestsiel 
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Pfahllast Q /MNJ 
,,,.". , 100,.., ) 
Pfahl 2 
Großbohrpfahl : 
Schaftdurr:hmesnr 1,10 m 
Fußdurchmesser l,!iO m 
Abb . Sb Last-Setzungs-Kurve des Probepfahles 2 , Probebelastungs -
serie 5/2662 in Harnburg-Altenwerder a m Storchennestsiel 
0 3 5 7 
5 
15 
Pfahllast Q fMNJ 
",.m, roo MpJ 
Pfahl 3 
Großbohrpfahl : 
Schaftdurchmesser 1,50 m 
ohne Fußverbrfliterung 
Abb . Sc Last-Setzungs-Kurve d e s Probepfahles 3 , Probebelastungs-
serie 5/2662 in Harnburg-Altenwerder am Storchennestsiel 
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3 5 1 g .: 





FuiJdurchmesser 2,01 m 
Abb. 5d Last - Setzungs- Kurve des Probepfahles 4 , Prob e b e lastungs -
serie 5 / 2662 in Harnburg- Altenwerde r a rn Storchennestsiel 
3 
Pfahllast Q lM~J 
r1 ~>m= ·· roo MfJJ 
·Pfahl -S 
GroßbohrpioN: . 
SchaftdurchmeSser 1,10 m 




. . - --·r-····-:· 
... : --- · l •• 
-· - ··- - -- .. L .. 
Abb. 6a Last-Setzungs-Kurve des Probepfahles 5 , Probebelastungs-
serie 5/2734 in Hamburg-Sinstorf an de r Brücke Kl der BAB -
Westliche Umge hung Hamburgs 
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0 1 i 3 
5 
10 
l 5 ' 
Pfahlfast Q lftiiNJ 
. flfl4t/:: 100 ~} 
Pfahl 5 · 
. Großbohr'pftthl : 
: § 'f.h(Jftdurchm;esser 1,10 m 
P~ßdurchmesser 1,53 m 
j _ ····· t·· · · --··· 
I ; 
- · - -~- ---- !--:-·--i --- . -·-
1 -----~- ·-:-· ~- i ---· -t-- -:-··- ·: · .. 
. i 
Abb. 6b Last- Setzungs- Kurve des Probepfahles 6 , Probebelastungs -
serie 5/2734 in Hamburg- Sinstorf an der Brücke Kl der BAB -
Westliche Umgehung Hamburgs 
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Abb . 6c Last- Setzungs- Kurve des Probepfahles 7, Probebe lastungs-
serie 5/2734 in Hamburg- Sinstorf an der Brücke Kl der BAB -
Westliche Umgeh ung Hamburgs 
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Abb . 6d Last- Setzun.gs - Kurve des Probepfahles 8 , Probebelastungs-
s erie 5 /2 734 in Hamburg- Sinstorf an der Brücke Kl der BAB -
Westliche Umgehung Hamburgs 
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Abb. 6e Last- Setzungs- Kurve de s Probepfahles 9 , Prob eöelastungs-
serie 5 /2 734 in Hamburg-Sinsto rf an der Brücke Kl der BAB -
Westl i c h e Umgeh un g Hamburgs 
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Abb . 7a Last- Setzungs- Kurve des Probepfahles 10, Probebelastungs-
serie 5/2691 in Harnburg- Harburg , Pumpwerk Süderelbe 
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Abb. 7b Last-Setzungs-Kurve des Probepfahles 11, Probebelastungs-
serie 5/2691 in Hamburg-Harburg, Pumpwerk Süderelbe 
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Abb . 7c Last- Setzungs- Kurve des Prob epfah les 12 , Pro bebelastungs -
serie 5 /269 1 in Hamburg-Harburg, Pumpwerk Süderelbe 
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Abb . 7d Last- Setzungs- Kurve des Probepfahles 13 , Probebelastungs-
serie 5/2691 in Hamburg- Harburg , Pump werk Süderelbe 
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Abb . 7e Last- Setzungs- Kurve des Probepfahles 14, Probebelastungs-
serie 5/2691 in Hamburg-Harburg, Pumpwerk Süde relbe 
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Abb. 8 Spitzendruck-Setzungs-Kurven (ohne Wiederbe lastungsäste) der 
Pfähle 1 bis 8 
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In Abb. 8 sind für sich die Spitzendruck-Setzungs-Kurven der Pfäh-
l e 1 bis 8 aufgetragen, weil es bei den Pfählen 10 bis 14 nicht gelang,die 
Mante lreibung auszuschalten und Pfahl 9 die Last nur über Mantelreibung in 
den Boden übertrug . Der Spitzendruck in Abb . 8 ist als Gesamtpfahllast be -
z ogen auf die Pfahlfußfläche definiert und wird mit as 2 5 bezeichnet, da die Mantelreibungskraft der unteren 2 , 5 m Einbindung ' in d ie tragende 
Schicht - wie eingangs definiert und begründet - zum Spitzendruck gerech-
ne t worden ist. Summarisch beurteilt, ergibt sich eine ziemlich eng bei-
einander liegende Kurve nschar. Die Setzungsdifferenzen betragen - wenn man 
von der für Pfahl 4 absieht - bei Setzungen2von im Mittel 4 cm nur + 1 cm 
be i einem Spitzendruck von as 2 , 5 = 1, 9 MN/rn . 
Die Aussonderung von Pfahl 4 ist insofern begründet , als beim An -
schneiden des Pfahlfußes mehrere Mal e nachgeschnitten werden mußte. Das 
Schneidegerät ist dabei wiederholt aus der Bohrung entfernt und wiederein-
gefahren worden, so daß der Schneidevorgang länger dauerte als bei anderen 
Pfählen mit Fußverbreiterung. Es ist zu vermuten , daß durch das mehrfache 
Anse tzen der Boden im Bereich des Pfahlfußes mehr als bei den anderen Pfäh-
len gestört worden ist . Im Zusammenhang mit der Dauer des Vorganges muß 
dara uf hingewiesen werden, daß die Baugrundfestigkeit in der Umgebung von 
nicht abgestützten Hohlräumen - wie vom Sto llen- und Tunnelbau her bekannt -
zeitabhängig ist und daß das auch bei der Herstellung von Pfählen und Pfahl -
fuß verbreiterung zu beachten ist. 
4.2 Einfluß der Fußverbreiterungen 
Abbildung 9b zeigt die Spitzendruck- Setzungs- Kurven aller Pfähle 
mit 1 , 5 m Fußdurchmesser. (Die Pfähle 11 bis 14 bleiben bei dem folgenden 
Vergle i ch unberücksichtigt , weil es -wie erwähnt- nic~1t gelungen war, 
die Mante lreibung oberhalb der Reaktions l änge 10 = 2 , 5 m auszuschalten ) . Be i den Pfählen 2 und 6 ist der Fußdurchmesser durch maschinelles Anschnei -
den eine r Pfahlfußverbreiterung an einen Schaft von 1 ,1 m Durchmesser geschaf-
fen worden . Das Tragverhalten der Pfähle ohne Fußve rbreiterung mit durchweg 
1 , 5 m Durchmesser ist demgegenüber offenbar besser. So übertragen die Pfäh-
le 3 und 7 bei gleicher Setzung höhere Lasten. In Maß und Zahl kann den Abbil-
dungen 10a und lOb für die-Pfähle mit bzw . ohne Fußverbreiterungen dazu fol -
gende s entnommen werden: Für e i nen Mittelwert der Setzung von 4 cm ist die 
Belastbarkeit der Pfähle ohne Fußverbreiterungen mit einem Spitzendruck von 
a 2 5 = 2 ,0 MN/ m
2 größer als für die Pfähle mit Fußverbreiterungen mit 
a : 2 ' 5 = 1, 8 MN/m
2
, wobei die Streuung der Setzungswerte um den Mittelwert von 
4 cm in beiden Fällen mit~ 0 , 6 bis 0 , 7 cm gleich ist , wenn man - wie früher 
schon - den Pfahl 4 unberücksichtigt läßt . Die Tabelle 4 bringt eine Zusam-
menstel l ung der Differenzen a 2 5 der Spitzendrücke a 2 5 zwischen den P!äh-len mit und ohne Fußverbreiteiung bei verschiedenen mittleren Setzungen s ~n­
ter Angabe der Streuung 6 s der Setzungen bei den einzelnen Setzungswerten s . 
Neben der Auflockerung des Sandes beim Herst ~ . len der Pfahlfüße wird 
der Unterschied auch auf den etwas geringeren Mantelreibungsanteil an a 2 5 bei den Pfählen mit Fußverbreiterung zurückzuführen sein. Diese Frage b~-' 
darf der weiteren Aufklärung durch den Vergleich des Last-Setzungs-Verhal-
tens von Pfählen mit und ohne angeschnittener Fußverbreiterung . Dieser Ver-
gleich setzt allerdings eine einwandfreie Trennung der bezogenen Werte von 
Spitzendruck und Mantelreibung voraus , der - wie eingangs erklärt - im Rah-
m n diese r Versuche nicht möglich war . 
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Tabel l e 4 
Pfähle ohne Fußverbreiterung Pfähle rr.it . Fußverbreiterung 1MN!m2= 10 kplcm2 




1 1,0 -:. 0, 4 0,8 
2 1, I. ! 0,5 1,2 
3 1,7 ! 0,6 1,5 
I. 2,0 ! 0,65 1,8 
7 2,9 '!; 1,7 2,6 
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Abb. 9a Spitzendruck-Setzungs-Kurven 
mit Fußdurchmesser 110 cm 
der Pfähle 1 bis 8 und 10 bis 14 








Abb . 9b 
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Abb . 9c Sp itzendruck- Setzungs-Kurven der Pfähle 1 bis 8 und 10 bis 14 
mit Fußdurchmesser 210 c m 
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Abb. lOb Spitzendruck-Setzungs-Kurven der Pfähle 1 bis 8 und 10 bis 14 
mit Pfahlfußverbreiterung 
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4.3 Durchmessereinfluß 
Um den Einfluß der Durchmesserunterschiede von 1 , 1 bis 2 , 1 m auf 
das Tragverhalten der Pfähle zu untersuchen , müssen - wie i n Abschnitt 4 .1 
gezeigt - getrennt für die Fälle mit und ohne Fußverbreiterung Pfähle gle i-
che r Länge verglichen werden . Zu d i esem Zweck wird das Verhä ltnis K der 
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Abb. 11 Verhä ltniswerte der Spitzendrücke K b e i Pfählen gleicher Länge 
und Verhältniswerte der Pfah lfußdurchme sser DF von 1 , 3 bis 1 , 4 
Aufgrund theor etischer Kenntnis, auf die hier nur hingewie sen s ei , 
(s . dazu FRANKE [ 8 ) ) i st zu erwarten , daß in Sand mittlerer Fe stigkeit 
und bei Setzungen über 1 c m das Verhältnis K=1 , 0 ist bzw . Durchme sseru n -
t e rs c h iede keinen Einfluß haben. Bei sehr kleine n Setzungen sind die Werte 
e her ä hn lic h denen für den elastischen Halbraum , in dem sich die Spitzen-
drücke umgekehrt proporti onal zu den Pfahldurchmessern ergeben . Tatsäch-
lic h ist dieses Verhalten für die Pfähle 1 und 3 , an die ke ine Fußverbrei -
t erungen a nge s chnitten wurden und bei denen daher Bodenauflocke rungen als 
Fo lge von Schneid- und Grabvorgängen ausgeschlossen werden können , bei klei -
nen Setzungen zu beobachten . (Der Mantelreibungseinfluß s o llte bei den klei-
nen Se tzungen a u ße r Betracht bleiben können , weil dieser Einfl u ß das quasi -
e l as tis c h e Verhalten - d i e Setzungen des dicke r en Pfahles werden stärker 
vermindert als die de s dünnere n - eher drücken würde , wenn nicht e ine bis-
her unbekannte Dur chmesserabhängigkeit der Mantelreibung ihrerseits ent-
gegengesetzt wirkt) .Bei größeren Setzungen i st kein Durchmessere i nfluß er-
kennbar. Bei dem Vergleich der Pfähle 5 und 7 , d i e e benfall s keine Fußver-
breiterung haben , ist de r Verlauf des Verhältnisses K der Spitzendrücke 
ähnlich; die Kurve ist jedoch etwas nach rechts versch oben , wofür a uch hier 
möglicherwe ise Herstellungseinflüsse die Ursache sind . Die in! Sand unter 
Pfahl 7 nur geringfügig geringere summarische Festigke it als unter Pfahl 5 
(s . Tabelle 2) kommt nach bisheriger Erfahrung kaum dafür als Ursache in 
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Betracht. (In diesem Falle ist die Mantelreibung offenbar ebenfalls von ge-
ringem Einfluß, weil sie bei Setzungen über 2 cm nicht weiter zunimmt und 
sich dann das Verhältnis K der Spitzendrücke cr 2 5 dem Verhältnis der wah-
ren Spitzendrücke cr immer mehr nähern muß). s ' 
s 
Bei Pfählen mit Fußverbreiterungen geht das Verhältn is K der Spit-
zendrücke cr 2 5 im Falle der Pfähle 6 und 8 ebenfalls wie erwartet gegen 1; dagegen istsaas Verhältnis K bei den Pfählen 2 und 4 wieder größer als 1. 
Neben den schon genannten Ursachen sind hier die Besonderheiten bei der He r -
stellung von Pfahl 4 von erkennbarem Einfluß, insofern als der Boden unter 
Pfahl 4 bei der Pfahlherstellung relativ stark gestört worden ist. 
Bemerkenswert ist bei den Pfählen mit Fußverbreiterungen das gegen-
über den Pfählen o hne Fußverbreiterung grundsätzlich andere Verhalten bei 
kleinen Setzungen . Hier tragen die Pfähle mit den größeren Fußdurchmessern 
zunächst besser als die Pfähle mit kleineren Durchmessern . Dieses von den 
Erwartungen her und den Erfahrungen mit Pfählen ohne Fuß abweichende Verhal-
ten , das sich für 2 Verhältniswerte K von immerhin 4 Pfählen grundsätzli ch 
wiederholt, soll hier zunächst ohne Interpretationsversuch nur registriert 
werden. Lediglich angemerkt mag sein, daß bei Pfählen mit Fußverbreiterungen 
der Mantelreibungseinfluß sowohl bei kleinen als auch bei großen Setzungen 
geringer als bei den Pfä hlen ohne Fußverbreiterungen sein wird , einfach 
weil von der Geometrie her die überhängenden Reibungsflächen der Pfahlfüße 
geringere Mantelreibung haben werden und die in den untersten 2 , 5 m über-
haupt verfügbare Mantelreibung und somit auch deren Gesamteinfluß ve rmin-
dern. 
Unter qualitativer Beachtung der in Tabelle 5 angegebenen Unter-
schieden zwischen den Baugrundfestigke iten einiger Pfähle wird aus Abb. 11 
gefolgert, daß bei den Setzungen des Gebrauchszustandes von 3 bis 4 cm bei 
Pfählen in Sand mittlerer Festigkeit kein beachtenswerter Durchmesserein-
fluß vorhanden ist. (Es sei darauf hingewiesen , daß bei Sanden hoher Festig-
keit wieder ein Durchmessereinfluß denkbar ist, und zwar im Sinne der Aus-
führungen von KERISEL [ 11] und DE BEER't 4 J , deren Angaben sich bei FRANKE 
[ 8] finden . Danach wird vermutet, daß sich die Spitzendruck-Tragfähigkeit 
mit größeren Setzungen für größere Pfahldurchmesser wieder verschlechtert , 
d . h. wieder K > 1 wird). 
4.4 Einfluß der Baugrundfestigkeit auf cr s 2 , 5 
Wie unter 2 . 2 ausgeführt, war beabsichtigt, die Pfähle 1 bis 8 in 
einer Sandschicht mittlerer , mögl ichst gleichmäßiger Festigkeit a~zusetzen , 
ausgedrückt durch Drucksondierwiders tände zwischen 10 und 15 MN/rn . In der 
Natur ist Boden solch gleichmäßiger Beschaffenheit kaum vorzufinden, so 
daß die in Tabelle 2 mit summarischen Sondier~iderständen bezeichneten Fe-
stigkeitsunterschiede von etwa 14 bis 17 MN/rn in Kauf genommen werden muß -
ten. (Pfahl 4 ist hier wieder ausgesondert, weil sein Tragverhalten sehr 
wahrscheinlich mehr von der Herstellung als von der ursprünglichen Bau- 2 
grundfestigkeit beeinflußt worden ist). Der Unterschied von 14 bis 17 MN/rn 
wird bei Beme ssungsaufgaben in der Praxis als unerheblich angesehen und 
nicht berücksichtigt. Wenn hier nun im nachhinein versucht wird, Unterschie-
de im Tragverhalten mit Unterschieden der Baugrundfestigkeit zu erklären, 
die zudem nur als summarischer Mittelwert angegeben werden können, so ist 
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das ein erster Ve r such , der noch nicht zu irgendwelchen Schlußfolgerungen 
i n der Praxi s berecht i gt, etwa in dem Sinne , daß ein bestimmter Unter-
s chied im Sondierwi derstand zu einer bestimmten Erhöhung der Pfahltrag-
f ä higkei t füh r t. Für solch e Sch lüsse bedarf es erheblich umfangreicherer 
Er f ahrungsgrundlagen . Vorerst jedoch noch einige Bemerkungen zum summari-
s c hen Charakter der Sondierwiderstandsangaben . 
I n Tabe l le 2 wurde für jeden Fal l summarisch ein "ungünstig gemit-
te l ter " Sondierwiderstand angegeben , der die Festigkeit des Sandes unter 
der Pfahlfußebene b i s zum zweifachen Pfahlfußdurchmesser berücksichtigt 
(siehe zu d i e s e m Thema· auch FRANKE [ 7 ] , S. 97) . Dieser Tiefenbereich ist 
in Übereinst immung mit der Erfahrung gewählt, daß der Boden unterhalb die -
ser Tiefe - sofern seine Festigke.it nicht ganz wesentlich geringer ist -
das Tragverh alten eines Pfahles praktisch nicht mehr beeinflußt . Al l geme i-
ne r Grunds a t z i s t , daß der örtliche Sondierwiderstand , und beso nders des -
s en örtliche Abnahme gegenüber dem Durchschn ittswert , umso stärker berück-
s ich tigt werden muß , je geringer der Abstand zur Pfahlfußebene ist . Dabei 
ist a nzume r ken , daß die Baugrundf estigkeit gerade in der Nähe des Pfahlfus -
s es auch vom Herstellungsvorgang beeinflußt und beeinträchtigt werden kann , 
vor allem beim Anschneiden von Pfahlfußverbreiterungen . Solche Effekte ma-
c hen sich b esonders bei kleineren Lasten und Setzungen bemerkbar , da unter 
gr ößeren Lasten d i e Plasti fizierungsbereiche unter Pfählen sich ausdehnen 
und der Setzungsant eil aus der engeren Umqebunq des Pfahlfußes prozentual 
wahrs che i nlich abnimmt (CERNAK [ 2 ] hat gezeigt , wie stark eine vermutete 
s tar k zus ammendrückbare Schicht unmittelbar unter der Pfahlfußebene das an -
fängliche Spitzendruck- Setzungsverhalten beeinflußt). Aus dieser Überlegung 
fo lgt außerdem , daß der von Pfählen beeinflußte , praktisch zu berücksichti-
gende Tie f enbere i c h mit der Pfahlbelastung bzw. den Setzungen zunimmt . 
(De s halb s i nd die Angaben der Tabelle 5 auf eine Setzung von s > 5 cm bezo-
gen) . 
Mit der unter Beachtung dieser Gesichtspunkte vorgenommenen Kenn -
zeichnung der Baugrundfestigkeit durch summarische Sondierwiderstände in 
Tabelle 2 ist der Versuch gemacht worden , in Tabelle 5 das etwas untersch ied-
liche Tragverhalten der Pfähle wenigstens der Tendenz bzw . dem Vorzei chen 
nach zu erklären . (Dabei ist jedoch das besonders ungünstige Tragverhalten 
von Pfahl 4 aus den schon genannten Gründen nur bedingt ve rwertbar). 
I n Tabelle :, werden die Abweichungen des Verhältnisses der Spitzendrücke 
0 nach Abb. 11 den Drucksondierwiderständen q zugeordnet. 
s2,5 s 
Tabelle 5 
Pfähle q5a - q5b q5a /q5b 65 2 5 a /65 2 5 b I I 
bei s > 5 cm 
a b {MN/m 2J -- --
5 7 + 1,5 1,09 ~ 1,15 
2 (I. ) ( + 2, 5) ( 1, 21) ( ... 1, 35 ) 
1 3 0 1,0 ... 1,0 
6 8 0,5 ""' 1,0 ... 1,0 
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Mit Hilfe dieser Darstellung wird - wie in Abschnitt 4 . 3 vorwegge-
nommen - die Schlußfolgerung unterstützt, daß bei Großbohrpfählen von 0 , 5 
bis 2,5 m Durchmesser in Sand mittlerer Festigkeit unter den Belastungen 
und Setzungen des Gebrauchszustandes bei gleicher Baugrundfestigkeit und 
gleicher Pfahllänge der Pfahlspitzendruck als durchmesserunabh ängig ange -
sehen werden kann. Eine genauere Untersuchung und Erweiterung der Sammlung 
s o lcher Zusammenhänge ist vorgesehen , wobei insbesondere auch der erwähnte, 
mit der Belastung veränderliche Tiefeneinfluß der Pfahlbelastung unterhalb 
der Pfahlsohle differenzierter berücksichtigt werden soll. 
Die Pfähle 10 bis 15 sind in diesem Zusammenhang nicht bewertbar , 
weil die Trennung von Spitzendruck und Mantelreibung nicht hinreichend ge-
nau gelang. 
4.5 Einfluß der seitlichen Auflast bzw. der Pfahllänge 
Nachdem unter 4 . 3 und 4 . 4 die Durc hmesserunabhängigkeit des Trag-
verhaltens bei gleicher Pfahllänge gefolgert wurde, kann n un die Längenab-
hängigkeit untersucht werden . Zu diesem Zweck werden Spitzendruck- Setzungs-
kurven von 4 Pfählen ohne Fußverbreiterungen in Sand nahezu gleicher bzw . 
wenig unterschiedlicher Festigkeit verglichen , von denen die Pfähle 5 und 7 
nur 6 m und die Pfähle 1 und 3 aber 13 bzw. 14 m lang waren . (Die Pfähle 10 
bis 15 müssen aus den gerade angegebenen Gründen hi e r wieder unbewertet 
bleiben). Aus Abb. lOa ist ersichtlich , daß unter Berücks ichtigung der er-
reichbaren Genauigkeit bei diesen Versuc hen (Pressenablesung über Manometer 
mit Fehlern von ~ 10 %, s . Abs chn . 2 . 5 ) praktisch keine Längenabhängigkeit 
des Pfahlspitzendruckes festzustellen ist . Bei den Pfählen mit Fußverbreite-
rungen auf Abb. lOb sind im Hinblick au f die Vergleichbarkeit der Baugrund-
festigkeit nur die Pfähle 2 , 6 und 8 bewertbar, die ebenfalls wieder bei 
Längen von 13 bzw. 6 m fast zusammenfallende Spitzendruck-Setzungs-Kurven 
au fweisen . 
Betracht et man die "summarischen " Sondierwiderstände unter den ein-
zelnen Pfählen , die hier zum Vergleich herangezogen wurden , so bemerkt man, 
daß diese unter den kürzeren Pfählen von 6 mim Mittel bei 16,5 MN/m2 und 
unter den längeren Pfählen von 13 bzw. 14 m im Mittel bei 14,0 MN/m2 liegen. 
Bei solch geringen Unterschieden im Sondi erwiderstand würde man in prakti-
schen Fällen nicht auf unterschiedli c he Scherparameter oder Steifezahlen 
des Bodens schließen , so daß mit dem Unterschied von 16 , 5 zu 14,0 MN/m2 nach 
bisherigen Erfahrungen keine entsprechende Verbesserung des Tragverhaltens 
der 6 m langen Pfähle auf das der 13 bzw. 14 m langen erklärt werden kann . 
4.6 Eignung von Betonstauchungsmessungen im Pfahlschaftbeton 
zur Mantelreibungsermittlung 
An den Pfählen 5 , 7 , 9 und 10 , 11, 12 , 13 , 14 waren Stahlstäbe als 
eine Art Pegel zur Messung der Betonstauchung nach Abb. 2 angeordnet worden 
(Stahlstabmethode) . Aus der gemessenen Betonstauchung sollte die mittlere 
Kraft im Pfahlabschnitt zwischen jeweils zwei Pegelstabenden und aus der 
Differenz dieser Kräfte in aufeinanderfolgenden Pfahlabschnitten die mitt-
lere Pfa h lmantelreibung errechnet werden , wie es schon vielfach gemacht 
worden ist (Literaturangabe s . 2 . 4) . 
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Um die Genauigkeit dieser Methode zu überprüfen, wurden in die Pfäh-
le Pegelstäbe so eingebaut, daß sie und damit die Meßstrecken genau am Ende 
der von Bentonitschlämme umgebenen Pfahlschaftstrecke, d.h . am Beginn der 
Reaktionslänge von 1 = 2,5 m endeten. Diese Nachprüfung bot sich hier an, 
weil durch Ausschalt~g der Mantelreibung mit Hilfe der Bentonitschlämme 
die Pfahlkraft in der Meßstrecke exakt gleich der den Pfahlkopf belasten-
den Kraft Q sein mußte~ (Der Flüssigkeitscharakter der Schlämme wurde durch 
Sondierungen mit dem Gestänge der leichten Rammsonde vor Beginn der Probebe-
lastungen überprüft; die Sonden ließen sich in der Schlämme widerstandsfrei 
absenken). Zusätzlich zu diesen Pegelstäben wurden auch längere Pegel ein-
gebaut, um Aufschluß .über Größe und Verteilung der Mantelreibung unterhalb 
der reibungsfreien Pfahlschaftstrecke, d.h. im Bereich der Reaktionslänge 
1 zu erhalten. 
0 
Die gemessenen Betonstauchun gskurven zeigen bei allen Pegeln einen 
relativ glatten und stetigen Verlauf, de r auf hinreichend zuverlässige Meß-
genauigkeit bei den ermittelten Betonsta u chungen s s chließen l äß t . Der Ver-
lauf der Kurven - auch im Berei ch de r mantelreibungsfreien Pfahlschäfte -
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Abb. 12 Charakteristische Beto nstauchungskurve 
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Sollen der Einfachheit halber - wie üblich - tro tzdem konstante Elastizitäts-
moduln E zur Auswertung dieser Kurve n verwende t we rden, so sind dafür soge-
nannte Sekantenmoduln einzuführen , die für bestimmte Be t o nspannungsbereiche 
gelten. Mit diesen Moduln können dann aus den Stauchungen E die Kräfte Q im 
Pfahlschaft berechnet werden , sofern E = f (E) mit hinreich e nder Genauigkeit 
ermittelt werden kann. Auf diese Weise ist eine ganze Reihe von Be tonstau-
chungskurven ausgewertet wo rden. Wie s c hon b e i früheren Prob ebelastungen 
vermutet, bestätigten die Messungen an den reibungsfreien Pfahlschaftstrek-
ken, daß die E-Moduln nicht nur vom Spannungsniveau , sondern - bei Bohrpfäh-
len sicherlich besonders stark - auch erheblich von ö rtlichen Streuungen der 
Betonqualität abhänge n. 
Bei dieser · Gelegenheit sei darauf hingewiesen, daß die hi e r beschrie-
benen Schwierigkeiten bei der Ermittlung der Mante lreibung aus der gemesse-
nen Betonstauchung bei Ortbetonpfählen auch bei der Messung mit Dehnungsmeß-
streifen auftreten. 
Zusamme nfassend muß gesa gt werden , daß die Auswertung de r Me ssungen 
der Betonstauchung nicht zu b e fri edigenden Ergebnissen geführt hat, so daß 
diese preisgünstige Methode zur Trennung von Spitzendruck und Mantelreibung 
bei Ortbetonpfählen keine a usreichende Vertrauenswürdigkeit b e sitzt. 
4.7 Mantelreibung 
Um über Größe und Setzungsabhängigkeit der Mante lreibung tro tz der 
wenig befriedigenden Me ßerge bnisse wenigstens einer mittleren Mantelreibung 
Aufs c hluß zu erhalten , wurde eine Probeb e lastung a n Pfahl 9 durchgeführt, 
der - wie s c hon erwähnt - s e ine ge s a mte Pfahll a st nur übe r Mantelreibung in 
den Baugrund übe rtrug. 
Abbildung 13 z e igt die ge messene Mantelreibungs-Se tzungslinie. Die 
Auss c h a ltung des Spitzendruckes scheint bis z ur 2 . Entla stungsstufe gelun-
gen zu sein,da bei Entlastung nur geringe He bungen auftraten und der Wieder-
belastungsast den Entlastungsast nicht kreuzt . (Die Mantelreibung hat nicht-
elastisches Verhalten). 
Im Ve rgleich mit gemessenen Mante lreibungen e i ne r früheren Probe-
b e lastung (FRANKE[ 6 ] ) ist die Mantelreibung von Pfah l 9 im oben erwähn-
ten zuverlässigen Bereich bis zur 2 . Entlastung , also b is e twa 2 ,5 cm Set-
zung, klein (Abb .14 ) . Die größere Länge der früheren Pfähl e e rklärt diesen 
Unte rschie d aber ausreichend . 
Die Pfähle 10 bis 14 haben - wie schon erwä h nt - auch im oberen 
Pfahlsc haftbereich Mantelreibung erhalten . Zunächs t waren sie wie die Pfähle 
1 bis 9 hergestellt wo rden . Auch die Ringspalte waren mit Bentonitsuspension 
gefüllt worden. Danac h waren diese dann durch den Bauablauf für einige Wo-
chen nicht zugängli c h und wurden mit einer 3 m h ohen Erdsc hüttung (als Scha-
lung für die Arbe itsraumdecke des Senkkastens) überdeckt . Diese Auflast 
scheint die Spalte um die Pfahlsc häfte zusammengequetscht zu haben. Als die 
Pfähle wieder freigelegt wurden, waren die Ringspalte jedenfalls nicht mehr 
vorhanden. Der auf diese Weise entstandene Mant e lre ibungskraftschluß unter-
scheidet die bei den Probebelastungen auf diese Pfä hle wirke nde Mantelre_i-
bung sicherlich von der Mantelreibung , die bei einer normalen Pfahlherstel-
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lung wirkt. Im oberen Bereich wurden bei späterer Freilegung der Pfähle qua-
si-versteinertes Bentonit-Sandgemisch angetroffen, während andererseits in 
größerer Tiefe auch mit einer gewissen Schmierwirkung e ines noch feuchten 
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Mittle r e Mantel r eibung T des Pfah les 9 in Abhängigkeit von de n 
m Setzungen 
Nimmt man bei den Pfählen 10 , 11 und 12 einen Spitzendruc k a n , der 
e m von Pfahl 1 gleicht , so l äßt si c h eine mit den Setzungen wa c hsende Ma n-
telreibung abschätzen und mit schon bekannte n Mantelreibungswerten ve rgl ei -
c hen (Abb.14). Die Mantelreibung bei Pfahl 10 , dessen Spitzendruck o 2 5 
wegen der vergleichbaren Spitzendrucksondiere rgebnisse a m besten mitsdem 
von Pfahl 1 übereinstimmen s o llte , wird mit diesem Verfahren allerdings 
unerwartet groß e rmitte lt. Das ist besonders i m Verglei c h mit den Pfählen 
11 und 12 überraschend , die deutlich höh ere Sondierwiderstände unter dem 
Pfahl aufweisen , bei denen man aber eine geringere Mantelreibung e rrechnet . 
Trotz der guten Übereinstimmungen der Mante lreibungen von Pfahl 11 und 12 
mit denen früherer Probebelastungen , sollte man wegen der Unsicherheit be -
züglich des Zustandes der Mantelreibungsflächen weitergehende Fo lgerungen 
nicht ziehen. 
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Zum Vergl_eich : 
-------- VHM-13,5 Setzungswerte einer 
VHM- 17,5} Mantelreibungs-
- ·· - ------ VHM-16,5 früheren Versuchsserie 
- ·-·---- VHM-195 5/21.36 
· · · · · · · · · · · · · ·· · · · ···· ·· ·· ··· ··· angeno,;,mener Mi Helwert 
Abb. 14 Ve rgleich der mittleren Mantelreibung T des Pfahles 9 sowie der 
errechneten Mantelreibung der Pfähle 10~ 11 und 12 mit Ergebnis-
sen früherer Messungen (FRANKE , 1973 b) 
5. Zusammenfassung und weitere Arbeiten 
Um Großbohrpfähle wirtschaftlich einsetzen zu können , mußte das 
s e t z ungsabhängige Tragverhalten des Spitzendruckes auf experimenteller Grund-
lage ermittelt werden . Diese Verfahrensweise weicht von der bisher üblichen 
Methode ab, die Pfahlbruchlasten zu ermitteln , sie durch einen Sicherheits-
wert von etwa 2 zu teilen und so die zulässige Pfahlbelastung des Gebrauchs-
zustandes zu bestimmen . Die Abweichung war erforderlich , weil bei Bohrpfäh-
l en der Bruchzustand erst bei Setzungen in der Größenordnung von 20 bis 30% 
des Pfahlfußdurchmessers eintritt, die mit vert r etbarem Aufwand in der Pra-
xis nicht e rreicht werden können. Es ist oft schwierig , nur 10 bis 15 cm zu 
e rrei c hen. 15 cm werden als fiktiver Bruchwert definiert , auf den dann wie-
der die bei den kleineren konventionellen Pfählen üblichen Sicherh e itswe rte 
nach DIN 1054 , Tabelle 8 , angewendet werden können. 
Die vorliegenden Ergebnisse von 3 Versuchsserien an insgesamt 14 Groß-
bohrpfählen sollten zur besseren Kenntnis über den Einfluß des P fah lfußdurch-
messers, vo n Pfa hl f ußverbreiterungen und der Pfahllängen auf das Tragverhal-
ten beitragen . Bei 8 der Pfähle hatte der Sanduntergrund mittlere Festigkeit, 
gekennzeichnet durch Sondierwiderstände um 15,0 MN/m2 . Bei den restlichen 
Pfählen (10 bis 14) waren die Festigkeiten zum Teil höher . Da bei ihm die 
Trennung von Spitzendruck und Mantelreibung mißlang, waren ihre Resultate 
wenig ergiebig. 
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Ein Einfluß des Pfahlfußdurchmessers war in den Sanden mittlerer 
Festigkeit nicht feststellbar. Pfahlfußverbreiterungen verschlechtern das 
Tragverhalten relativ zu Pfählen gleichen Durchmessers ohne s o lche Verbrei-
terungen. 
Wie groß der Einfluß der Festigkeit des Sandes unter den Pfahlfuß-
flächen von Pfä hlen is~, läßt sich mit den hier gesammelten Erfahrungen 
noch nicht beurteilen und bedarf weiterer Versuche . Auch der Schluß über 
den Einfluß der seitlichen Auflast wird erst dann mit letzter Sicherheit 
gezogen werden können. Nach den hier vorge legten Versuchse rgebnissen kann 
gesagt werden, daß ihr Einfluß nicht groß ist . 
Den Erkenntnissen über das setzungsabhängige Tragverhalten des Spit -
zendruckes bei Großbohrpfählen , ·die sich aus diesen Versuchen ergeben , ste ht 
keine entsprechende Kenntnis über die Größe und den Verlauf der Mantelre i -
bung mit der Setzung gegenüber . Da die Messungen der Mantelreibung im Ver-
such entweder teuer oder unzuverlässig oder sogar beides sind , soll ver -
sucht werden, durch einen Vergleich von 55 Probebelastungen an Großbohr -
pfähl~n mit Hi lfe der Ausgleichsrechnung zu besseren Kenntnissen zu gelan-
gen. 
Die Probebelastungen wurden finanziert mit Mitteln des Bundesmini-
steriums für Raumordnung, Bauwesen und Städtebau , des Hauptverbandes der 
Deutschen Bauindustrie e .V., des Bundesministeriums für Verkehr , der Fir-
men Ph. Holzmann AG., der Frankipfahl -Baugesellschaft m.b.H. und der Fir-
ma Dr.-Ing . Paproth & Co ., Winsen . Sie sind von der Bundesanstalt für Was-
serbau, Außenstelle Küste, Harnburg ausgeführt worden . 
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BESONDERHEITEN BEIM GRÜNDUNGSGUTACHTEN FÜR EIN 
FLACHGEGRÜNDETES OFF-SHORE-BAUWERK 
Special f o undatio n p r oble ms 
o f a gravity t ype o ff-sho r e struc ture 
Zusammenfassung 
Zur Baugrunderkundung für d i e For sch ungsplattform "NORDSEE" war be i einer Wa s s ertie fe von 30 m de r Einsatz eines 
Boh rschiffes am wirtschaftlich sten. Aufgrund der zyk li s c hen Hori zontalbe las t ung durch We ~ 1 we rden unter der Bau-
werkssohle Porenwasserüberdr ücke erzeug t , die die mob ilisierbare Re ibunq ve rmindern. Dahe r erwi es sic h de r Gleit-
si c herheitsnac hweis als maßge bend fü r die Bestimmung des Ba uwerksgewichtes. 
Zur Ermi ttl ung des Po renwasserüberdrucks bei z yklische r Scherbeansp r uch ung werde n gee i gnete Labor versuche beschrie-
ben . Der Gleitsiche rheitsnachweis , der mit Hilfe de r Ergebnisse der Laborve rsuche geführ t wi r d , i st erläuter t und 
di sku t iert wo r den. 
Summary 
'-
I n si.tu soil i.nvestigation for the resea r c h platform "NORDS EE " a t a wa t erdepth o f 30 m p r oved t o be toc:~s t e cono mi -
cally done by a special boring boat . Due to t he cyclic ho r izont a l loa ds o f the wave s e x cess por e water pressure s 
are generated in the soil be l ow t he founda t ion , which reduce t he ava i lable fr i c tion . The re fo r e the sa f e t y ana l ys es 
against horizontal sliding determined t he nece ssary dead wei ght of t he str ucture . Laba rato ry tests t o i nvestigate 
the excess pore water p r es s ure ~re described . The application of t he test results i n a safety ana l ys e s agains t ho -
rizontal slidir.g is illustrat ed and discussed . 
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1. Besonderheiten der Baugrunderkundung 
Die wassertiefe am Standort der Forschungsplattform "Nordsee" be-
trägt etwa 30 m, so daß die Baugrunderkundung noch gut mit Hilfe einer Hub-
insel mittlerer Größe hätte ausgeführt werden können. Es e rwies sich jedoch, 
daß die Baugrundaufschlußkosten bei Einsatz eines schon bewährten Bohrschif-
fes mit einer speziellen Bohr- und Sondierausrüstung der holländischen Firma 
Fugro um mehr als die Hälfte gesenkt we rden k onnten. Mit der verwendeten 
Bohrausrüstung sind Baugrunde rkundungen bis zu Wassertiefen von etwa 200 m 
möglich, wobei die Kosten in der Größenordnung von einigen hundertausend 
Mark liegen. 
Die Bohrung wurde im Direktspülverfahren (Abb. l) niedergebracht . 
Auf dem Schiff mußte ausreichend Schlämme vorgehalten werden , da ohne Verroh-
rung gebohrt wurde und somit die Schlämme mit dem Bohrgut beim Austritt aus 
der Bohrung am Mee resboden verloren ging. Während des Bohrvo rganges bestand 
also keine Möglichke it, einen Bodenaufschluß in Fo rm von gestörten Bodenpro-
ben zu erhalten. Daher wurden sowohl in bindigem als auch in rolligem Mate-
rial alle 1,0 bis 2 , 0 m Bodenproben durch Einschlagen eines Stutzens mit 2 " 
Durchmesser entnommen. Der Stutzen wurde mit einem Seilkernentnahmegerät, 
das im Innern des Bohrgestänges abgelassen werden konnte, in die Bohrloch-
sohle ge trieben . 
.0 
Abb. 1 Bohrver fahren bei der Baugrunderkundung für die Fo rschungsplatt-
f o rm "NORDSEE" 
Die Baugrundfestigkeit des rolligen Bodens wurde durch Drucksondie-
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rungenermittelt (Abb. 2). Das Gerät besteht aus einer sich im Bohrrohr 
arretierenden hydraulischen Presse, die eine Drucksonde nach DIN 4094 i n 
den Boden preßt . Die Eindringtiefe beträgt maximal 2 ,0 m; sie wird jedoch 
erst in größeren Bohrtiefen erreicht , weil erst dann das als Widerlager 
dienende Gewicht des Bohrgestänges groß genug ist . Wegen der hohen Vorhal-
tekosten für das Bohrschiff und anderer bereits festliegender Einsatzter-
mine war die Zeit zur Durchführung der Aufschlußbohrungen auf 7 Tage be-
grenzt. Da etwa die Häl fte tlieser Zeit wegen ungünstiger Wetterbedingungen 
nicht genutzt werden konnte - gebohrt werden konnte nur bis Windstärke 6 

























elektr ischer Sondierkonus 
Bohrkrone 
Abb. 2 Drucksonde "Wison " der Firma FUGRO 
In der ersten Bohrung, die eine Tiefe von 52 m erreichte, wurden 
32 Bodenproben entnommen und 5 Sondierungen durchgeführt, die zweite Boh-
rung erreichte eine Tiefe von 24 m, dabei wurde zweimal sondiert und es wur-
den 17 Proben entnommen . 
Der Baugrundaufschluß (s.Abb . 3) zeigte zunächst eine 0,5 m dicke 
kiesige Sandschicht mit Geröllen, e in durch Auswaschung feinerer Bodenteil-
chen entstandener Rückstandsboden der Drenthe-Moräne . Der Boden dieser Mo-
räne selbst wurde darunter in 3 bis 5 m Mächtigkeit angetroffen . Seiner 
geologischen Herkunft nach wurde er als Geschiebemergel bezeichnet, der 
hier jedoch fast ausschließli c h aus Sand mit nur gering entwickelten dia-
genetischen Bindungen bestand und Einschaltungen von Sand- und Kieslagen 
enthielt. Darunter folgten mitteldicht bis dicht gelagerte eiszeitlich 
vorbelastete Sande und Kiese. 
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Abb . J Di e Fors c hungsplattfo rm "NORDSEE " mit Bohrprofil . Schematisch dar-
gestel lt is t ein Bode ne lement kn app un ter der Gründun gssohle mit 
de n info lge des Wel l e ndurchlaufs wirke nde n zyklisch wech se lnde n 
Scherspannungen 
2 . Be s onde r heiten der Gründungsberechnung 
2 .1 Zyk l is c he Scherbeanspruchung des Baugrundes 
Auf der Grundlage dieser Sondier- und Bohrergebnisse war das Grün -
dungsgutachten a uszuarbe iten . Ne be n einer Pfahlgründung, deren Ausführung 
sowohl bei Ramm- als auch bei Bohrpfählen schon wegen der Gerölle im Bo den 
a uf Schwie rigkeiten gestoßen wäre , wurde vorrangig di e Mögl i chke it eine r 
Flachgründung untersucht. Dabei traten i m Fal l e des Gl e itsicherheitsnach -
weises neuartige Pro ble me auf , über die im folgenden ber i chtet werden s ol l . 
Diese Proble me b e ste hen darin, daß während e ines Sturmes die Pl a ttform sehr 
großen, p e riodisch di e Ri chtung wech se lnden Ho r izonta lbe l astungen infolge 
der durchlaufenden Wellen ausgesetzt ist (s. Abb . J). Di ese We lle n , de ren 
Größenordnung durch die Höh e der en tsp r echenden "Hundert jahreswelle " von 
25 m gekennzeichne t ist , b e wirke n in der Gründungssohle entsprec hende zyk -
lisch die Richtung we chse lnde Scher- und Normalspann ungsände rungen (s . Abb . 3). 
Die zyk l isch wechselnde Sc h e rbeanspruc hun9 h a t - wi e man aus der Erdbeben-
forschung der letzten 20 Jahre weiß [ 7] , [8] , [ 24], [26 ] - auf di e Stand-
sicherhe i t einer Flachgründung einen besonders ungünstigen Einfluß. Es zeig t 
sich näml ich , daß selbst dichter Sand bei e iner Umkehr der Richtung der 
Scherbeans pruchung z u r weiteren Verminderung seines Porenvolumens , d . h . zu 
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Kontraktanz neigt [ 10]. Sofern der Sand wassergesättigt ist und das Porenwas-
ser nicht schnell genug abfließen kann, entstehen daher bei zyklisch wechseln-
der Scherbeanspruchung Porenwasserüberdrücke ßu , weil sich das kontraktant 
verhaltende Korngerüst der äuße ren Belastung entzieht, die dann vom inkompres -
siblen Wasser in den Poren des Bodens übernommen werden muß. Der Porenwasser-
überdruck ßu ist von den totalen Spannungen (die hier mit a benannt werden 
sollen) abzuziehen, um zu den reibungswirksamen Spannungen a ' zu kommen, die 
dann nur noch a ' = a - ~ u sind. Im Extremfall kann a ' = 0 werden und das Sand-
Wasser-Gemisch verfl üssigt sich (Liquefaction) . Der Porenwasserüberdruck, der 
unter den scherbeanspruchten Fundamentflächen im Boden entsteht , wird sich nun 
durch Abfluß von Po renwasser aus dem Boden unter dem Fundament nach den Seiten 
mehr oder weniger entspannen . Wenn die Entwässerungswege bei relativ groß flä -
chigen Fundamenten zu groß werden,. als daß zwischen zwei aufeinander folgen-
den Wellen die durch diese erzeugten Porenwasserüberdrücke voll entspannt wer-
den könnten , so steigt der Porenwasserüberdruck unter den Fundamenten mit je-
der weiteren Welle immer weiter an . 
Eine ausre ichend sichere Abschätzung des so entstehenden Po renwasser-
überdruckes ist - wie schon erwähnt - insbesondere beim Nachweis der Gleitsi-
cherheit von flachgegründeten off-shore -Bauwerken von entscheidender Bedeu-
tung . Zwar wird auch im tieferen Baugrund, der die Grundbruchsicherheit beein-
flußt, noch Porenwasserüberdr uck entstehen und diese vermindern. In erster Li -
nie ist jedoch der sohlfugennahe Bereich gefährdet , weil dort die wechselnden 
Scherspannungen und damit die Reibungsverminderung infolge des entstehenden 
Po renwasserübe r druckes a m größten ist. I n s ofern ist die Beachtung der Poren-
wasserüberdrücke beim Gleitsicherheitsnachweis von besonderer Bedeutung. 
(Dessen Erfüllung ist bekanntlich eine Voraussetzung für die Gültigkeit des 
Grundbruchnachweises ; wenn nämlich die Eintra gung der Scherspannungen an der 
Sohlfuge in den Boden schon nicht gelingt , so besteht für die Mobilisierung 
der Reibung an der unteren Begrenzung eines tieferliegenden Grundbrucherdkör-
pers erst recht keine Möglichkeit) . 
Aufgrund die s er Überlegungen ergibt sich eine wi c htige Schlußfolge-
rung für die Konstruktion des Bauwerks: Die zu erwartende Größe des Porenwas -
serüberdruckes bei einem Sturm ist maßgebend für die Festlegunq des erforder-
lichen Bauwerksgewi chtes , d.h . der Porenwasserüberdruck ist ein Kostenfaktor 
ersten Ranges und muß mit größtmöglicher Genauigkeit bestimmt werden . 
2.2 Ermitt l ung der Porenwas s erüberdrücke 
2.2 . 1 Si mulation der Baugrundbelas tung im Labor 
Die bisherigen Arbeiten, die das Verhalten von wassergesättigten Bö -
den bei zyklischer Belastung behandelten , befaßten sich vorwiegend mit zyk-
lischer Scherbeanspruchung von Staudämmen bei Erdbeben und des Straßenunter-
baus unter Verkehrsbelastung . 
Der erste umfassende Bericht über Forschungen zur Wellenbeanspruchung 
kam aus dem Norwegischen Geotechnischen Institut (NGI) und stammt von BJERRUM 
[1]. Die Arbeiten an diesem Thema sind vor etwa 5 Jahren bei der Gründungsbe-
rechnung für einen in 70 m Wassertiefe gegründeten Erdöltank von 90 m Durch-
messer aufgenommen worden , der im Ekofisk-Ölfeld der Nordsee steht. Ziel die -
ser Arbeiten war, den Anstieg des Porenwasserdrucks bei zyklischer Seherbean-
spruchung in Abhängigkeit von der Lagerungsdichte des Sandes, den Konsolida-
tionsspannungen , der Größe und der Zahl der Belastungszyklen u . a. Parametern 
anzugeben [ 6] [ u3] ( 19] ( 20] ( 2 1] . 
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Zu diesem Zweck werden an einem Bodeneleme nt die in der Na tur auftre -
t e nden Belastungen simuliert. In Abb. 3 sind d i e auf ein Bodenelement unter 
der Gründung wirkenden Spannungen dargestellt. Die Bauwerks- und Erdlasten er-
zeugen in dem Bodenelement die dargeste llte n Spannungen o , oh und T . Bei 
wenigstens 2-facher Grundbruchsi cherheit und 1, 5-facher GYe its ich erheit ist 
es zulässig , zur Ermittlung der Spannungen 0 , oh und T sowie der entspr e -
chenden Verfo rmungen E und E unter ein e m BXuwerk d ie Elastizitätstheorie 
anzuwenden. Da unmitteYbar un~er dem Fundament die horizontalen De hnungen 
Eh sowohl durch den benachbarten Boden als auch durch Schubspannungen an der 
Bauwerkssohle behindert werden, wird zur Vereinfachung bei Laborversuchen vom 
Ruhedruckzustand, der durch Eh = 0 definiert ist , ausgegangen . Die mit d iese r 
Vereinfachung verbundenen Fehler werden um so kleiner sein , je näher das be -
trachtete Bodenteilchen an d e r Symmetrieach se des Fundamentes und an der Sohl -
fuge liegt, ferner je größer das Fundament s e lbst is t . Man wird außerdem k e i-
nen großen Fehler machen , wenn man b e i den Versuch en von der Annahme des Ru-
hedruckzustandes fü·r den gesamten in Anspruch genommenen Boden unter dem Fun-
dament ausgeht, und zwar sowohl für die Ko nsolidation des Bodens unte r den 
Bauwerkslaste n als auch unte r der Scherbeanspruchung aus Wi nd und Wellenkräf-
ten. (Diese Annahme ist z .B. auch am NGI getroffen wo rden) . Da i n Wi rklich-
keit Eb > 0 ist, liegt man erwiesenermaßen hinsichtlic h der entste h enden Po r en -
wasseruberdrücke auf der sicheren Sei t e . 
Wegen der relativ großen Fundamentfläche wurde am NGI ungünstig ange -
nommen, daß die Entwässerungswege so groß sind , daß keine rlei Dränage statt-
findet, d.h. der aus der Scherbeansp ruchung entste h ende Po renwasserüberdruck 
kann sich nicht entspanne n. Die Versuche wurden darum undrä niert ge fahren. 
Das geeignetste Gerät, das die beschriebene n Bedingungen zu erfüllen gestat-
tet, wird im en~lischsprachigen Bere i ch als Simple - shear- apparatus (SSA ) be -
zeichnet [4] [ 23 J. Im folgenden wird diese Geräteart mit "Einfach-Schergerät " 
(ESG) übersetzt. Das Beiwort "simple " bzw . "e i nfach " bezieht s ich hie r nicht 
auf die Gerätebauart, sondern auf die Art der Scherdeformation , die in einem 
solchen Gerät erzeugt wird. Sie ist wie f o lgt definiert [1 7) : Bezeichnet man 
die Achsen eines orthogonalen Koordinatensystems mit x , y und z und die Ver-
schiebungen in diese Richtungen mit u, v und w , s o g ilt für e ine solche "e i n -
fache" Scherdeformation : u = c · y, v = 0 und w = 0 . Dabe i ist c e ine Propor-
tionalitätskonstante. (Die Be zei chnung "einfach e " Sche rdefo rma tio n dient der 
Unterscheidung von anderen, wie z.B. der "re inen " Scherdeformation , in Eng-
lisch "pure shear", wo u = c · x, v = - c · y und w = 0 is t ) . 
2.2.2 Das Einfach-Schergerät des NGI 
Das Versuchsgerät, das vom NGI entwi cke l t wurde , ist a uf Abb . 4 sche -
matisch dargestellt [ 2 ) [19]. Es werden runde Bodenpr oben untersucht , in die 
über die Kopfplatte die zyklische Scherbelastung einge trage n wird. Diese 
Scherbelastung wird über Gewichte und eine pneumatische Pre sse erzeugt und 
damit in der flachen Prob e ein homoge ner Deformationszustand und Spannungs-
zustand angestre bt, der - wie noch b esproch e n wird - j edoch nur näherungs-
weise erreicht werden kann. Be i diesem Einfach-Sche rgerä t wird die seitli -
che Dehnungsbehinderung mittels e iner Gummime mbran erzwunge n, in die eine 
Stahlspirale einvulkanisiert ist. Die Stahlspirale soll die Durchmesserkon-
stanz während des ganzen Ve rsuchs ge währleisten , ohne die vertikal en Setzun-
gen während der zuers t ausgeführte n Konso lidatio n und die Scherverformungen 
während der dann folgenden "undränierten " Scherbeanspruchung zu behindern. 
Um den wesentlich größeren experimentel len Aufwand zu ve rme iden, der mit der 
Verwendung einwandfrei abgedichteter wassergesättigter Sa ndproben und der 
direkten Messung des bei der Scherbeanspruchung entsteh enden Porenwasser-
druckes verbunden ist, wurden Prob en aus getrocknetem Sand untersucht und 
während der Scherphase die vertikale Be l astung der Bo denprobe so gesteuert , 
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daß die Höhe der Probe und damit ihr Vo lumen konstant blieb entsprechend der 
Volumenkonstanz einer wirklich wassergesättigten Sandprobe ohne Dränage. Die 
Änderung der vertikalen Belastung entspricht dann dem Porenwasserüberdruck, 
der bei einem echten "undränierten" Versuch mit einer wassergesättigten Pro-
be entstehen würde. 
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Dieses Versuchsgerät ist bestechend einfach , jedoch auf Ko sten zweie r 
Ungenauigkeiten: Einmal gelingt es nicht , in der Bodenprobe den in de r Na tu r 
vorhandenen homogene n Spannungszustand herzuste llen , we il die rlen ho rlzonta -
len Scherspannungen aus der Scherbe l a stun g der Probenoberfläche an s ich zuge -
ordneten vertikalen Scherspannungen a m Probenrand von der Gumnnme mbra.n nich t 
in realistis c h e r Weise aufgeno mmen werden können . (Um den Ein f.l uJ ~ di eses Feh-
lers klein zu halten , wurden Probenabmess un gen mit möglichst kleine m Ve rhält -
nis von Probenhöhe zu Durchmesser gewä hlt ) . Zum anderen wird die seitli c he 
Dehnungsbe hinderung der Prob e mit der i n d i e Gummime mb r an einvulkanisier t en 
Stahlspirale ni cht mit a us reichender Genauigkeit erre icht . Versuc he , über 
die noch beso nders beric htet wird, zeigen nämlich, daß s c hon ge rings te Ho -
rizontaldehnungen insbe sonde r e bei Sandproben mit e rhebl i che n Änderungen der 
Horizontalspannungen einh e rgehen . Di e Zuverlässigkeit , mit der die Porenwas -
serüberdrücke bei zyklischer Belastun g e xpe rimentell b e st i mmt werden k ö nnen , 
hängt also ganz entscheidend davon a b , daß die Durchmesserkonstanz genauer 
eingehalten wird a ls e s mit der bewehrt en Gummimembran erre i chbar ist. 
2.2.3 Das Einfach-Schergerät der BAW 
Die Abbildungen 5 und 6 z eigen eine schematische Darstellung des Ein-
fach-Schergerätes, das bei der BAW entwi c ke l t und vo n der Firma Paul Stenzel, 
Hamburg, gebaut wurde . Wie in dem Gerä t des NGI werden runde, fla che Boden-
proben verwendet, statt rechteckiger wie in den englischen Geräten [23] .Auf 
diese Weise ist der seitli c h d i chte Abschl uß de r Bodenprobe mit einer Gummi-
membran konstruktiv gerätetechnisch wesentlich leichter zu erreichen als bei 
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Einfach-Schergerät der BAW 
1 Pnrumatischr Pressen 
2 Kraftmrßdosrn 
3 Vrrtikolkroftstempel in Axtolkug•llap.r 
' Druc:kausgl•ichskolbon, ab~idlt.t mit Rol",.",bron 
·5 Ob•r• Kopfplatt• 
6 Fiäch•nkup•llagor 
7 Untere Kopfplatte zur Schubbelostung 
8 Bodenprobe 
9 Gummim.-mbron 
70 0 - Ringo 
II Filt•rst•in 
12 Por•nwass•rdruckleitung (zum ,...ß'}*rät) 
13 Probensockel 
" Schubstang• 
15 Schubknaggon(lixiort auf ") 
76 WOfJOufn•hmor lvortikal, s. Schni tt 8- 8) 
17 Axia/kupollagor, abgedichtet mit Rollmembran 
18 z.u.nmont•l 
79 Zylindrische Orud<zol/o 
Schnitt A - A 
A 
_JA 
Einfach-Schergerät der BAW, Schnitt B - B 
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rechteckigen oder quadratischen Proben . Dies ist besonders dann von Bedeu-
tung , wenn Porenwasserdrücke in undränierten, wassergesättigten Sandproben 
unmittelbar gemessen werden sollen. Auch bei diesem Gerät können jedoch an 
der die Probe seitlich begrenzenden Gummimembran keine vertikalen Scher-
s pannungen aufgenommen werden , die in der Natur bei Scherbeanspruchung des 
Bodens dort entstehen würden . Dieser Fehler wird wie bei dem Gerät des NGI 
in Kauf genommen , weil sonst die Simulation der Drehung der Raupt spann un-
gen bei der Scherbeanspruchung der Probe gerätetechnisch nicht mögl ich wä-
r e und andererseits eben die Hauptspannungsdrehung ganz wesentlichen Ein -
fluß auf die Größe des entstehenden Porenwasserüberdruckes hat [ 5] [ 10] [11] . 
Der damit verbundene Fehler wird ebenfalls durch Verwendung flacher Proben 
klein gehalten [ 15] . Im übrigen weicht der Geräteaufbau von dem des NGI ab : 
Die runde Bodenprobe wird in einer Druckzelle(19) eingeschlossen , 
so daß sie wie beim Triaxialver~uch durch deren Füllung mit Wasser seitlich 
gestützt werden kann, wobei die Bodenprobe (8) gegen das stützende Wasser 
durch die Gummimembran (9) abgegrenzt ist . (Im Unterschied zu dem NGI - Ge -
rät gibt es keine in die Gummimembran einvulkanisierte Stahlspirale) . Die 
Gummimembran wird an der unteren Kopfplatte (7) und dem Probensockel (13) 
mit 0 - Ringen (10) abdichtend befestigt. Die horizontalen Normalspannungen 
in der Bodenprobe werden über den Wasserdruck in der Druckzelle gesteuert , 
während die vertikalen Normalspannungen über den Druck des Wassers in der 
Druckzelle hinaus mit der pneumatischen Presse (1) aufgebracht werden . Die 
zyklische Scherbeanspruchung wird mit zwei nur auf Druck arbeitenden pneu-
matischen Pressen (1) erzeugt . Die Bodenprobe erhält die Scherbeanspruchung 
über die untere Kopfplatte und die fest mit der Schubstange (14) verbunde -
nen Schubknaggen (15 ) . 
Anders als im Einfach- Schergerät des NGI werden im Gerät der BAW 
wassergesättigte Sandproben untersucht . Die Versuche werden hier im stren -
gen Sinne undräniert durchgeführt . Dazu wird nach der Sättigung der Probe 
mit Backpressure und Konsolidation unter den in situ herrschenden Spannun-
gen die Dränage geschlossen und der während der zyklischen Scherbelastung 
entstehende Porenwasserüberdruck unmittelbar gemessen . 
Die Einhaltung der Durchmesserkonstanz , die beim Gerät des NG I über 
die Stahlspirale in der Gummimembran nur näherungsweise erreicht wurde , wird 
hier über ein automatisches Meß - und Steuerungssystem wie folgt bewerkstel -
ligt : Da die zyklische Scherbeanspruchung der Probe bei geschlossener Drä -
nage ( "undräniert " ) vorgenommen wird, die Probe also keine Volumenänderungen 
erfährt , sind Durchmesseränderungen mit entsprechenden Vertikalverformungen 
der Probe verbunden . Diese Vertikalverformungen werden mit wasserdruckun-
empfindlichen , induktiven Wegaufnehmern (16 ) gemessen. Kommt es nun während 
des Versuches zu Durchmesseränderungen und überschreiten die damit einherge -
henden Vertikalverformungen einen zur Auslösung eines Schaltimpulses notwen -
digen Betrag von 10-4 mm, so wird über einen elektronischen Grenzwertschal -
ter der Zelldruck erhöht oder erniedrigt. (Diese Zelldruckänderung führt we -
gen der Kompensationswirkung des Druckausgleichkolbens (4) lediglich zu ei -
ner Änderung der horizontalen Normalspannungen, die Größe der vertikalen 
Normalspannung bleibt von der Zelldruckänderung also unbeeinflußt). So wird 
z.B . bei zunehmendem Probendurchmesser, d.h. bei Abnahme der Probenhöhe , de r 
Zelldruck erhöht und damit die Probe in die alte Form gebracht. Diese Druck-
erhöhung erfolgt nun so weit, bis ein oberer Schaltpunkt der Vertikalverfor-
mung erreicht wird, der die Zelldruckerhöhung stoppt. Da die Differenz zwi -
schen Ein- und Ausschaltpunkt in der Grö ßenordnung von 10-4 mm liegt , ist 
die Durchmesserkonstanz sehr gut anzunähern. Zudem hat das Gerät den Vor-
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teil , daß die Größe der horizontalen Normalspannung und damit auch ihr Ein-
fluß auf den Porenwasserüberdruck während der zyklischen Scherbelastung meß -
bar ist. 
Dieser Steuerungsvorgang zur Konstanthaltung des Probendurchmessers 
D kann auch zur Simulation der Konsolidation unter Ruhedruckbedingungen an -
gewandt werden. Der Grenzwertschalter "vergleicht " dabei die Änderung der 
Probenhöhe ß s mit der Menge des ausgepreßten Porenwassers V und steuert den 
Zelldruck nach, sobald die Differenz (ßs · TI • D2 /4 - V) einen zur Auslösung 
des Steuerimpulses notwendigen k l einen Betrag überschreitet. Der Messung 
des Porenwasservo lumens dient ein besonders entwickeltes elektrisches Volu-
menmeßgerät [ 12]. Da jedoch geringe Unterschiede im Ruhedruckbeiwert bei der 
Konsolidation nur unwe s entlichen Einfluß auf den beim Abscheren entstehenden 
Po renwasserüberdruck haben , wird im allgemeinen auf dieses Verfahren verzich-
tet und bei der Konsolidation mit vorgegebenem Verhältnis von oh zu a gear-
beitet und erst bei der undränierten Scherbeanspruchung die K -B eding~ng 
exakt eingehalten . 0 
Bei der Verwendung wassergesättigter Sandproben mit Po renwasserdruck-
messung wird die die Probe ums chließende Gummimenbran bei Änderungen des Po-
renwasserüberdruckes mehr oder weniger in die Randporen des Sandes der Boden-
probe eingepreßt. In Abb. 7 wird dieser Sachverhalt schematisch dargestellt· 
Im Fall 1 im linken Teil der Abbildung wird der Zelldruck oh von der Gummi-
membran vollständig auf das Ko rnge rüst übertragen, wenn zunächst einmal der 
Porenwasserüberdruck ß u = 0 angenommen wird . Die Gummimembran legt sich 
satt an die Randkörner an und wird um ein bestimmtes Maß in die Randporen 
des Korngerüstes eingepreß t . Wenn dann während des Versuches der Porenwasser-
überdruck ansteigt , werden die im Fall 2 rechts im Bild gezeigten Änderungen 
der Membranverformungen eintreten . Es liegt auf der Hand, daß diese Änderun-
gen den entstehenden Porenwasse rüberdruck erheblich beeinflussen - I~ [ 2~ . 
Fall T' Porenwasserüberdruck Ll u =0 Fall 2 :Porenwosserüberdruck Ll uj 0 
Zelldruck 6 0 
"-
Zelle 
'---y- -- ~ 
Bodenprobe 
Gummimembran 
Abb. 7 Änderung der Einpressunq der Gummimembran in die Randporen einer 
Bodenprobe b e i undränierten Scherversuch en mit der Änderung des 
Po renwasserüberdru cks ßu 
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Das geschieht in der Weise, daß ein Anstieg des Porenwasserdrucks die Mem-
bran aus den Randporen des Korngerüstes wieder herauspreßt und damit der Po-
renwasserdruck in einer der Wirklichkeit nicht entsprechenden Weise vermin-
dert wird. Bei Mittelsand hat ' beispielsweise der durch die Membranverformun-
gen verursachte Versuchsfehler die gleiche Größenordnung wie der gemessene 
Porenwasserüberdruck selbst. Als Abhilfe gegen diesen Fehler wurde folgende 
Maßnahme entwickelt: Um--den Membraneinfluß - der umso größer wird, je grob-
körniger der Sand der Probe ist - zu beseitigen, wird die Gummimembran vor 
dem Einbau der Sandprobe innen dünn mit Flüssiggummi bestrichen. Beim Auf-
bringen der Konsolidationsspannungen dringt dieser dann in die Randporen des 
Korngerüstes und erstarrt dort. Auf diese Weise gelingt es, den beschriebe-
nen Fehler ganz wesentlich zu reduzieren. Das war ein wesentlicher Grund 
für die Abweichung vom Gerätekonzept des NGI. 
2.4 Versuchsergebnisse 
Für den Gleitsicherheitsnachweis bei der Forschungsplattform "NORD-
SEE" standen 1973 nur Erkenntnisse aus Versuchsergebnissen des NGI zur Ver-
fügung [1] [18] [19] [20] [21] . Diese Versuchsergebnisse mußten damals extra-
poliert werden, weil sie auf ein für den vorliegenden Fall zu niedrigeres 
Scherspannungsniveau (vom erwähnten Eko fisk-Tank) ausgerichtet waren . Dieser 
offenbare Mangel war Hauptanlaß für den Bau des Eintach-Schergerätes der BAW. 
Die Versuche und Nachprüfungen mit diesem Gerät sind noch im Gange, so daß 
hier, um die Besonderheiten beim Gleitsicherheitsnachweis zeigen zu können, 
noch einmal auf die Versuchsergebnisse des NGI zurückgegriffen wird . Die Er-
gebnisse eines typischen zyklischen undränierten Scherversuchs mit dicht ge-
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Ergebnisse von zyklischen undränierten Scherversuchen in einem Ein-
faeh-Schergerät mit dichtem Sand nach [1] 
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In Abb. Ba sind die horizontalen Verbindungslinien der Maxima und Minima 
der zyklischen Scherbelastung 'h kl (definiert in Abb.3) über der An-
zahl N der Belastungsz~klen darge~tellt. Der zyklischen Scherspannung von 
Th z kl. = ~ 0,2 kp/cm entspricht dabei e in sogenanntes Scherspannungsni-
veauy Th kl /cr = 0,1 3 . Diese dimensionslose Darstellung ist üblich 
und zweckmaBfg;"en~§prechend wird dann auch der bei zyklischen Scherversu-
chen entstehende Porenwasserüberdruck auf cr bezoqen.In Abb. Sb ist der An-
stieg des Porenwasserüberdruckes ~u im VerlX~f des Versuches dargestellt, wo-
bei ~u auf die vertikale Konsolidationsspannung cr bezogen wurde. Nach die-
sen Versuchsergebnissen steigt der bezogene Poren~~sserdruck ~u/cr bis auf 
den Anfangsbereich von 20 Zyklen etwa linear mit der Zahl der ZykY~n N an. 
Bei Linearisierung dieser Versuchskurve läßt sich die Steigung durch den 
Winkel ß beschreiben, dessen Tangens dem Anstieg des bezogenen Porenwasser-
druckes ~u/crvc pro Belastungszyklus entspricht, d.h. tanß = ~u/crvc . 
N 
Die Abb. Sc enthält die Scherdeformation y über der Anzahl der Belastungszyk-
len. Während die Scherdehnungen sh bis zu 80 Zyklen nur sehr langsam zuneh-
men, steigt dann die Kurve steil an, und es kommt innerhalb von knapp 30 Zyk-
len zum Bruch der Probe. In Abb. 9 sind die Ergebnisse mehrerer solcher Ver-
suche mit dichtem Sand dargestellt, die bei unterschiedlichem Scherspannungs-
niveau 'h,zykl./crvc durchgeführt wurden. Auf der Abszisse ist das Scherspan-
nungsniveau 'h,zykl./crvc aufgetragen; die Ordinate enthält im logarithmischen 
Maßstab tan ß. Jeder Versuch bildet sich in diesem Diagramm als Punkt ab. Man 
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Abb. 9 Beziehung zwischen dem Porenwasserüberdruckanstieg und dem Seher-
spannungsniveau nach [1 9 ] 
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Eine weitere wichtige Erkenntnis aus diesen Versuchen betrifft die 
Belas tungsvorgeschichte des Sandes. Schwergewichtsflachgründungen werden ja 
nicht nur den Be l astungen eines Sturmes , sondern vielen Sturmperioden aus-
gesetzt , die von relativ ruhigen Perioden unterbrochen werden, in denen sich 
die Porenwas serüberdrücke entspannen können . Es ist daher von großem Interes-
se zu erfahren , welchen Einfluß eine Reihe von zyklischen undränierten Bela-
stungen mit anschliesse~der Dränage auf das Verhalten eines Sandes haben. In 
Abb. 10 werden zur qualitativen Beantwortung dieser Frage die Versuchsergeb-
ni s se von zwei dazu am NGI ausgeführten Versuchstypen einander gegenüberge-
stellt [18] . Die untere Kurve beschreibt den Anstieg des Porenwasserdruckes 
bei Ver s uchen, in denen dem Hauptversuch eine Vor- Scherbelastung (kurz "Vor-
s cheren") von viermal 100 Zyklen vorausging, wobei die Dränage jeweils nach 
100 Zyklen zur Porenwasserdruckentspannung geöffnet wurde. Auf diese Weise 
sol l te die geringere Wellenbelastung während anfänglicher "durchschnittlicher " 
Wetterperioden gefühlsmäßig in Anlehnung an die Realität simuliert werden , die 
dem "Bemessungssturm " mit sehr hohen Belastungen (einschließlich der sogenann-
ten "100-Jahres - Welle") vorangehen. Das Scherspannungsniveau T 
1 
;o wäh-
rend d i eses Vorseherens betrug nur 0,04 , beim Hauptversuch o , o§·~X~ rneh~~Bei 
der oberen Kurve handelt es sich dagegen um Versuche, denen kein Vorscheren 
mit Dr änage vorausging . Man sieht, daß diese Art der Vorbelastung den Aufbau 
des Porenwas serdruckes erheblich reduziert; der Faktor beträgt etwa 3 . Wäh-
rend man anfangs annahm , daß dieser Effekt lediglich das Resultat einer Ver-
dich tung des Sand~s sei , zeigte sich jedoch bald, daß die Volumenänderungen 
nach dem Vorscheren so gering sind , daß sie die recht erheblichen Verbesse -
rungen des Scherwiderstandes des Sandes nur zum Teil erklären . Als zutreffen-
dere Erklärung wurde gefunden, daß der zunehmende Widerstand gegen die zykli-
sche Scherbeanspruchung in der Hauptsache auf eine Umorientierung in der Korn-
struktur bzw. -konfiguration zurückzuführen ist , die den Seherbelastungen grös -
seren Widerstand entgegense tzen kann . Die Festigkeit des Sandes ist - und das 
gilt nicht nur bei zyklischer Belastung , sondern allgemein - also n icht ein-
deutig durch das Porenvo lumen und die Konsolidationsspannungen bestimmt. 
Schon WIENDIECK [27 ] hat gezeigt, daß sich die Struktur körniger Medien b e i 
Belastung in der Weise ändert , daß die Anzahl der Kontaktflächennormalen in 
der Belastungsrichtung ansteigt auf Kosten derjenigen in den dazu orthogona-
len Richtungen. Damit wächst auch der Verformungswiderstand in Belastungs -
richtung , wie sie bei der Verformung von Sanden bei der Zweitbelastung gegen-
über der Erstbelastung zu beobachten ist . In diesem Sinne ist neben der Bela-
stungsvorgeschi cht e [18] auch von entscheidender Bedeutung , auf welche Weise 
die Probe im Labor eingebaut wird [1 3] . 
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3. Anwendung der Versuchsergebnisse beim Gleitsicherheitsnach-
weis für die Forschungsplattform "NORDSEE" 
Wie eingangs dargestellt, setzen die unter zyklischer Scherbelastung 
in der Fundamentsohle entstehenden Porenwasserüberdrücke ~ u die Gleitsicher-
heit des Bauwerkes herab, weil eine Bodenpressung a um ~u auf die sogenann-
te wirksame oder effektive Spannung o ' = a - ~ u reduziert wird; Entsprechen-
des gilt dann für die mobilisierbare Reibung T = (o - ~ u) · tan p = o'·tan p • 
von der die Horizontalbelastung der Konstruktion aus Wind und Wellen aufgenom-
men werden muß. Voraussetzung eines zutreffenden Gleitsicherheitsnachweises 
ist somit eine Metho de zur sicheren Abschätzung der Porenwasserüberdrücke . 
Als erster hat BJERRUM [1 ] ,bis zu seinem frühen To de 1973 Direktor 
des NGI, vorgeschlagen, wie die während eines Sturmes entstehenden Porenwas-
serüberdrücke beim Standsicherheitsnachweis flachgegründeter off-shore -Bau-
werke berücksichtigt werden sollen. Bei Berechnungen von erdbebengefährdeten 
Bauwerken wird im allgemeinen eine Standsich erheitsuntersuchung in totalen 
Spannungen durchgeführt [ 14] [ 16] [25 ] . Dabei werden die im Boden während e i-
nes Erdbebens auftre tenden Scherspannungen mit denen verglichen , die in ei-
ner Bode nprobe während eines zyklischen Scherversuches Verflüssigung erzeu-
gen. BJERRUM dagegen hat eine Standsicherheitsanalyse mit effektiven Scher-
parametern unter Berücksichtigung des entstehenden Porenwasserüberdruckes 
vorgeschlagen, die eine genaue Bestimmung der Gleitsicherheit e rmöglicht. 
Das Verfahre n von BJERRUM stellt in vereinfachter We ise die Verbin-
dung von Laborversuch und praktischer Anwendung der Versuchsergebnisse her. 
Die Besonderheiten der Forschungsplattform Nordsee erforderten - wie schon 
erwähnt - jedoch etliche Modifikationen des vom NGI angegebenen Verfahrens, 
und es erscheint nützlich, vom Ansatz des NGI ausgehend, die von der BAW 
vorgenommenen Modifikationen darzustellen . 
Ausgangspunkt einer Standsicherheitsuntersuchung ist die Annahme ei-
nes sogenannten Bemessungssturmes . Ausgehend von umfangreichen statistischen 
Auswertungen von Wind- und Wellenmessungen l äßt sich ein Bemessungssturm von 
solcher Stärke definieren, wie er nur alle 100 Jahre in dem betreffenden 
Seegebiet auftritt und für den ein off-shore-Bauwerk bemessen werden muß. 
Zu den interessierenden Daten gehören die Dauer des Sturmes, die Wellenhö-
hen und ihre Verte ilung über die Ze it sowie die Wind- und Wellengeschwindig-
keiten. 
Bei der Berechnung für die Forschungsplattform NORDSEE sind zunächst 
nur die Wellen sortiert nach ihrer Höhe und mit ihrer Anzahl unabhängig von 
ihrer tatsächlichen Folge verwendet worden, wobei ihre Porenwasserdruckwir-
kungen einfach addiert worden sind. Dementsprechend enthält die erste Spal-
te der Tabelle 1 die einzelnen Bereiche der Wellenhöhen und in der zweiten 
Spalte die Anzahl N der Wellen des entsprechenden We llenhöhenbe r e iche s. Die-
sen mittleren Wellenhöhen der einzelnen Wel l enhöhenbereiche entspricht eine 
mittlere maximale und eine - entgegengesetzt gerichtete - mittlere minimale 
Horizontalbelastung Hmax und Hmin des Bauwerkes, die mit den üblichen und 
bekannten Näherungsmethoden berechnet werden. Wie man sieht, schwankt auf-
grund der Abmessungen der Forschungsplattform "NORDSEE" die Horizontalbela-
stung nicht um Null, sondern um einen mit der Wellenhöhe zunehmenden Wert. 
Zum Zweck der dimensionslosen Darstellung bezieht man die den halben Ampli-
tuden der Horizontalkraft-Zyklen entsprechenden Schubspannungen auf die ver-
t .i.kalen Normalspannungen aus Eigengewicht und erhält Spalt e 5. Die so errech-
nete Größe entspricht mechanisch dem Scherspannungsniveau, bei dem die Ver-
suche gemäß Abschnitt 2 . 4 durchgeführt worden sind. 
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(Da bei der Gleitsicherheitsberechnung,um die es hier geht, von einem po-
tentiellen Bruchzustand ausgegangen wird und bei diesem T proportional a ' 
ist, wird auch bei allen diesen. Berechnungen davon ausgegangen, daß das 
Verhältnis von Scherspannungen zu Normalspannungen in der Sohlfuge konstant 
ist, d.h. die Verteilung der mobilisierten Scherspannungen immer geometrisch 
ähnlich der Verteilung der vorhandenen Normalspannungen ist). Aus der Abb.9 
kann man nun für jedes Scherspannungsniveau den zugehörigen Anstieg des be-
zogenen Porenwasseranstiegs pro Belastungszyklus (tan ß) entnehmen. Diese 
werte enthält Spalte 6. Dem Verfahren des NGI folgend sind diese tan ß-Wer-
te mit der Anzahl der Wellen des entsprechenden Wellenhöhenbereiches multi-
pliziert worden. Das Produkt (in Spalte 7) entspricht - bei Annahme der er-
wähnten linearen Superponierbarkeit der Wirkung jeder einzelnen Welle - dem 
bezogenen Porenwasserüberdruck ßu/a · , der unter dem Fundament durch die 
zyklische Belastung aller Wellen di~§es Wellenhöhenbereiches entwickelt 
wird. Nimmt man ungünstig an, daß während des Sturmes die Wellenhöhen line-
ar von 0 auf 25 m zunehmen, daß also die höchste Welle am Schluß des Stur-
mes auftritt, so ist die Summe der bezogenen Porenwasserdrücke aller Wel-
lenhöhenbereiche in Spalte 7 gleich dem Porenwasserüberdruck in der Sohle 
am Ende des Bemessungssturmes. Es zeigt sich sofort, daß die Anwendung die-
ses vom NGI praktizierten Verfahrens schon bei Wellenhöhen zwischen 4,0 m 
und S,O m in diesem Fall bezogene Porenwasserdrücke von über 100 % ergeben . 
Das heißt, die Plattform würde schon bei kleinen Stürmen nicht mehr stand-
sicher sein. 
An diesem Punkt erhebt sich die Frage, ob dieses Verfahren ausre i-
chende Wirklichkeitsnähe besitzt. Offenbar liegt es weit auf der sicheren 
Seite, so daß es in vielen Fällen zu unzumutbaren konstruktiven Lösungen 
führt, die wirtschaftlich nicht vertretbar sind. Die Ursache dafür sind 
zwei Voraussetzungen dieses Verfahrens, die dazu führen, daß bei langdau-
ernden Stürmen sich fast jede Flachgründung rechnerisch als nicht standsi-
cher erweist. Erstens geht das Verfahren davon aus, daß während des Sturmes 
keinerlei Entspannung des Porenwasserüberdruckes stattfindet, was bei Stür-
men von über 24 Stunden Dauer selbst bei groß flächigen Gründungen auf Sand 
unrealistisch ist. Zweitens werden die Porenwasserüberdrücke der einzelnen 
Wellenbelastungen linear superponiert, d . h. es wird die Annahme getroffen, 
daß unter wiederholten Scherbeanspruchungen gleicher Größe immer wieder 
gleiche Porenwasserüberdruck-Inkremente entstehen (siehe Spalte 6 von Ta-
belle 1). Die Zulässigkeit dieser Verfahrensweise wurde aus dem linearen 
Verlauf von ~u/a , wie er auf Abb. Sb gezeigt ist, gefolgert. MOUSSA [21] 
hat die Annahme ~Ieser Linearität dann am NGI selbst no ch einmal nachgeprüft, 
indem er die gesamte Spannungsgeschichte einer Sandprobe während eines Stur-
mes simuliert hat. Dabei ist das Scherspannungsniveau 'h k /a entspre-
chend dem Anstieg der Wellenhöhen bzw. der entsprechendenzno~izoXEalkraftam­
plituden während eines Sturmes geändert worden. Dabei stellte er fest, daß 
der Verlauf von ßu/a nicht wie auf Abb. Sb grundsätzlich als linear an-
genähert werden darf~cUnterhalb eines Schwellenwertes des Scherspannungs-
niveaus von etwa O,OS strebt der Porenwasserüberdruck , ausgedrückt durch 
ßu/a · , assymptotisch einem Grenzwert zu. Erst oberhalb dieses Schwellenwer-
tes ~gnn man eine näherungsweise lineare Entwicklung von ßu/a erkennen, 
die jedoch mit kleineren Werten von tan ß = ßu /a / N verbundeXc ist,als sie 
auf der zunächst vom NGI angegebenen Abb. 9 ohnev~ücksicht auf die Spannungs-
geschichte während eines Sturmes zugrunde gelegt waren und die in Spalte 6 
von Tabelle 1 verwendet wurden. Vergleicht man nun die tan s-werte der Un-
tersuchungen mit und ohne Berücksichtigung dieser Spannungsgeschichte, so 
erhält man im ersten Fall nur etwa 1/6 der Werte des zweiten. 
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T a b e l l e 
Berechnung des Porenwasserüberdrucks in der Gründungssohle der 
Forschungsplattform "NORDSEE" infolge Horizontalbelastung durch 
We l len eines Jahrhundertsturms 
Wellenhöhen - Anzahl Horizontalbelastung '( /o ß bereich H H tan ß 6u/o t an 6u/o 
min h , zykl vc ko rr vc max vc 
=( tan ~ /6 (m) N (Mp ) (Mp) [ ' J [ ' J 
1 2 3 4 5 6 7 8 9 
4,0 - 8 , 0 44 00 995 - 383 0 , 07 0 , 13 100 0 , 02 1 
8 , 0 - 12 , 0 1740 1640 - 633 0 ,1 2 0 , 31 100 0 , 05 1 
12 , 0 - 16,0 6 40 2465 - 950 0 ,1 7 1, 30 100 0 , 22 5 
16 , 0 - 20 , 0 177 3305 -1 273 0 , 23 3 , 50 100 0 , 6 12 
20 , 0 - 23 , 0 35 3925 -1 520 0 , 28 6 , 00 100 1, 0 18 
23 , 0 - 25 , 0 7 4390 -1 690 0 , 3 1 10 , 00 70 1, 33 26 
Damit ist bewiesen , daß die lineare Superposition der Wellenwirkungen nach 
ihrer Größe und Anzahl nicht ausreicht, sondern die zeitliche Folge der We l -
len künftig Berücksichtigung finden muß, wie es in dem erwähnten Testfall 
von MOUSSA bereits geschehen ist. Im Falle der Forschungsplattform NORDSEE 
war dies mangel s geeigneter Geräte nicht möglich, so daß die einzige damals 
beschaffbare Info rmation zur Korrektur der mit linearer Superposition erhal-
tenen tan ß-Werte in Spalte 6 von Tabelle l nur in der Form berücksichtigt 
werden konnte, daß diese Werte durch 6 dividiert wurden (siehe die Werte 
in Spalte 8) . 
Darüberhinaus wurde die noch während eines Sturmes stattfindende 
Entspannung der entstandenen Porenwasserdrücke nach der Konsolidationstheo-
rie berücksichtigt. Zu diesem Zweck benötigt man nun über die Zeitfolge der 
Wellen bzw . ihrer Höhe hinaus auch die Dauer, die den Wellenwirkungen des 
Entwurfssturmes z ugeordnet ist . Wie in anderen Fällen zunehmender Belastung 
eines konsolidierenden Untergrundes werden diese in aufeinanderfolgenden 
Laststufen angemessener Größe zerlegt. Bei konstanten Werten der Steifezahl 
E , der Poissonschen Konstanten m und des Darcyschen Durchlässigkeitsbeiwer-
t~s k dürfen dann die Konsolidationsvorgänge für die einzelnen Laststufen, 
d.h. auch die zeitabhän9igen Porenwasserüberdruckwerte ~ u superpaniert wer-
den. (DAVIS und POULOS [3] geben in ihrer Arbeit für unterschiedliche Ent-
wässerungs - Randbedingungen und Fundamentabmessungen Konsolidationskurven in 
dimensionsloser Fo rm an, die e ine einfache näherungsweise Berechnung des Po-
renwasserüberdruckes gestatten). 
In der letzten Spalte der Tabelle 1 sind die so e rmittelten bezoge-
nen Porenwasserüberdrücke dargestellt. Man erkennt , daß in den unteren Wel -
l enhöhenbereichen die Porenwasserdrücke klein b leiben , dann aber schnell zu-
nehmen . Für die Wel l en von 23 , 0 bis 25 , 0 m Höhe ergibt die beschriebene Nä-
h e rungsbe r echnung einen Grenzwert von ~ u/0 = 26 , 0 %. Dem entsprach für ei -
ne 25 ,0 m Welle am Ende des Sturmes eine GY~itsicherheit von 
R .. 1 ( 0 - ~ u) · tan p ll = mag _ _ v_c ________ _ 
R T 1, 1. 
max max 
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4. Weitergesteckte Versuchszi~le 
Die bisher vorliegenden Versuchsergebnisse zeigen, daß die Poren-
wasserdrücke bei zyklischem Belastungswechsel um einen Wert verschieden von 
Null niedriger sind als beim Belastungswechsel um Null. Danach liegen die 
im Gründungsgutachten ermittelten Po renwasserüberdrücke auf der sicheren 
Seite, weil mit Werten- für den Porenwasserdruckanstieg pro Zyklus (=tan ß) 
gerechnet wurde, die aus Versuchen stammten, bei denen die zyklischen Scher-
spannungen anders als bei der Forschungsplattform NORDSEE um Null oszillier-
ten. Dieser Frage muß systematisch weiter nachgegangen werden. 
Genau wie ein Festigkeitsgewinn aus der Konsolidation des Baugrun-
des unter vorangegangenen leic hteren Stürmen bei folgenden schweren für die 
Standsicherheit des Bauwerkes von Vorteil ist, gilt dies auch für die Kon-
solidation während der zyklischen Scherbelastung im Verlauf eines Sturmes. 
Das ist insofern von Bedeutung , als beim Bauwerksentwurf der Gleitsicher-
heitsnachweis für den ungünstigen Fall von schweren Stürmen (mit der Jahr-
hundertwelle ) schon unmittelbar nach Baufertigstellung ausgegangen werden 
muß. 
Wie der in Abb. 10 dargestellte Vergleich zwischen den Versuchser-
gebnissen von zur Simulation leichter vorangegangener Stürme vorgescherten 
und anschließend dränierte Proben einerseits und den nicht vorgescherten 
Proben andererseits zeigt, nimmt der Anstieg des Porenwasserüberdruckes bei 
den vorgescherten Proben stark ab , da sich durch die Scherbelastung und die 
Dränage die Kornstruktur der Probe derart ändert , daß sie der folgenden 
zyklischen Scherbelastung größeren Widerstand entgegensetzt . Ein solcher Zu-
wachs an Scherfestigkeit infolge der Konsolidation im Verlaufe eines Sturms 
selbst wurde bisher nicht berücksichtigt. Dies soll in weiteren Versuchen 
näher untersucht werden. 
Eine weitere offene Frage ist, ob man - wie es nach den ersten vom 
NGI bzw. von BJERRUM entwickelten Vorstellungen schien - bei ein und demsel-
ben Bemessungssturm mit einigen Versuchsreihen ein für allemal genügend 
Versuchsdaten in dimensionsloser Darstellung zur Verfügung stellen kann,mit 
denen dann die Gl e itsicherheit aller möglichen Bauwerke beurteilbar ist, 
oder ob man nicht für jede Flachgründung mit seiner speziellen Geometrie 
aufs neue Versuche ausführen muß. 
Mit der Klärung dieser Fragen beschäftigt sich zur Zeit die BAW im 
Rahmen eines Forschungsvorhabens , das vom Bundesministerium für Forschung 
und Techno logie finanziert wird. Einen Beitrag dazu leistet auch der Ger-
manische Lloyd . Zu diesem Zweck wurde das im Text beschriebene Einfach-
Schergerät entwickelt und gebaut. 
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5. Sch r i fttum 
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BEISPIELE FÜR DIE ANWENDUNG STATISTISCHER METHODEN 
I N DER BODENMECHANIK 
Ex amp l es· for the use of stati stical methods 
i n s oi l mechanics 
Zusammenfassung 
In dem Aufsatz wird anhand einiger Beispiele die Anwendung statistischer Verfahren zur Herle ittmg von Korrelatio-
nen zwischen bodenmechanischen Kennwerten gezeigt . Neben der theoretischen Herlei tung wi rd vor allem auf die An-
wendungsgrenzen der einzelnen Verfahren anhand von d rei praktischen Beispielen hingewiesen. 
Summary 
In this report the application of statistical methods t o find correl.ations between soil parameters is shown. 
After a theoretical deduction the methods and their limits are shown in three examples. 
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A Ein l eitung 
Bei der Baugrunderkundung ist es nicht immer möglich , die Untersu-
chungen so zahlreich auszuführen, daß die Beanspruchungen des Baugrundes 
durch das Bauwerk und die daraus sich ergebenden Verformungen mit absolu-
ter Sicherheit ermittelt werden können. 
Die Untersuchung muß sich dann darauf beschränken , einfach zu er-
mittelnde Daten des Baugrunds , wie etwa Wass ergehalte, Konsistenzen, Po ren-
ziffern , Kalkgehalte in großer Zahl zu gewinnen. An ausgewählten, charakte-
ristischen Proben sind dann einfache aber dennoch repräsentative Beziehun-
gen zwischen diesen und komplizierter zu bestimmenden Baugrundeigenschaf-
ten, wie z . B. Scherfestigkeit, Zusammendrückbarkeit und Durchlässigkeit zu 
bestimmen , um so e ine mö gli chst vollständige Beschreibung des Baugrundes 
zu erreichen. 
Eine der Mögli chkeiten , solche Beziehungen anzugeben und gleichzei-
tig deren Aussagekraft zu überprüfen, bietet die Statistik. 
B Theoret ische Gr undlagen 
Wird, beispielsweise aufgrund zahlreicher Erfahrungen , ein Zusammen-
hang zwischen bodenmechanischen Größen vermutet, s o ermittelt man Wertepaare 
beider Kennwerte - hier allgernein x. und y. genannt - und trägt sie in einem 
l l 






Abb. 1 Auftragung von Wertepaaren zur Ermittlung eines mathematischen Zu-
sammenhanges 
Die Auftragung läßt bereits erkennen, ob ein sinnvoller Zusammen-
hang besteht . Entsprechend wird eine Näherungsfunktion y = f (x) gesucht , 
bei der die Abweichung von den gemessenen Einzelwerten möglichst klein ist . 
Da sich lineare Abweichungen nach der einen und anderen Seite eliminieren , 
wird die Summe der quadratischen Abweichungen ermittelt und daraus die Ko-
effizienten der Funktion y = f (x) so bestimmt, daß diese Summe ein Minimum 
wird. Dazu wird sie partiell nach den Koeffizienten differenziert und die 
A~leitun g gleich Null gesetzt. 
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Für den häufigen Fall der linearen Regression, bei der als Funktion 
e ine Gerade gewählt wird, werden die Koeffizienten ax und b der Funktion 
Y = a + b x so gewählt, daß die Summe der quadratischen Ab~eichungen (die X X 
Streuung) ein Minimum ist. 
i=n 
L (a 





Damit ergeben sich zwei Gleichungen, aus denen sich die beiden Ko-
effizienten bestimmen lassen. 
i=n 2 8 .:r1 (a +b ·x.-y.) l= X X l l 
8 a 0 und 
i=n 2 
8 .:r1 (a +b ·x -y) l = X X i i 
8 b 0 
Die Differentation dieser beiden Glei chungen e rgibt 
i=n 
- 2 L (y. - a -b· X ,) 
i=l l X X l 
0 und 
i=n 
- 2 :r 
i=1 
X . (y. -a -b . X ) 
l l X X i 










- -2:: (x.-x) (y .-y) 







Analog hierzu läßt sich die Berechnung des Minimums der Summe der quadrati-
schen Abweichungen der x.-Werte von e iner Funktion x = a +b y durchführen, 
wodurch man eine zweite 1 Regressionsgerade erhält, für y y die gilt 
i=n 
- -L: (x.-x) (y. -y ) 
i= 1 l l 




Diese beiden Regressionsgeraden schneiden sich in dem Punkt mit den Koordi-
naten x und y. 
Die Parameter b bzw. b bezeichnet man als Regressionskoeffizien-
ten. Sie geben jeweils ~en Anstreg der Geraden im zugehörigen Koordinaten-
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system an. Ein Zusammenhang ist umso zutre ffender durch die Regressionsge-
raden Y = ax+bx·x bzw. x = a +b ·y dargestellt , je weniger die b eiden Gera-
den voneinander abweichen. D~s yläßt sich durch den Korrelationskoeffizien-
ten 
r 
xy b X b y 
überprüfen. Er ist identisch gle i ch 1, falls die beiden Geraden zusammen-
fallen, was dann eintritt, wenn alle Punkte (x. , y,) auf dieser Geraden 
l l liegen. 
Falls die Auftragung der Wertepaare nach Abb. 1 auf einen nichtli-
nearen Zusammenhang hinweist, bzw. der Korrelationskoeffizient unter einem 
vorgegebenen Mindestwert liegt, wird ein Polynom höheren Grades oder eine 
sonstige Funktion als Näherung gewählt, die dem durch die Punktschar gege-
benen Trend besser entspricht. 
Auch hierfür werden dann die Koeffizienten so bestimmt, daß die Sum-
me der quadratischen Abwei chungen der gemessenen Werte von den theoretischen 
Funktionswerten ein Minimum ergibt . 
In man chen Fällen läßt sich eine Näherungsfunktion - bei e inem vor-
gegebenen Mindestwert des Korrelationskoeffizienten - nicht ermitteln. Dann 
kann man für willkürlich festgelegte Bereiche den arithmetischen Mittelwert 
aus den Versuchswerten bestimmen. Diese Versuchswerte stellen jeweils eine 
Stichprobe aus der Grundgesamtheit aller möglichen Meßwerte dar. In Abhän-
gigkeit von der Anzahl und Streuung der Versuchswerte läßt sich nach der 
Stichprobentheorie ein Sicherheitsbeiwert angeben , der garantiert, daß 
das arithmetische Mittel der Versuchswerte, dividiert durch diesen Sicher-
heitsbeiwert, nur mit einer vorgegebenen Wahrs che inlichkeit, der sog. Frak-
tile, vom Mittelwert unendlich vieler Versuche unterschritten wird. (Abb.2) 
h (X) 
0 Xu =X-ST 
untere ____________. 
Vertrauensgrenze 








Abb. 2 Häufigkeitsverteilung der untersuchten Größe 
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C Beispie l e 
:m folgenden soll die Anwendbarkeit der geschilderten Verfahren 
f ür Bel ange des Erd- und Grundbaues anhand einiger Beispiele aufgezeigt 
we r den . 
1. Beispiel: Zusammenhang zwischen der Schlagzeit eines Schnellschlag-
h a mmersund der Schlagzahl der schweren Rammsonde (nach DIN 4094) . 
Vo r einem Brückenwiderlager war der Untergrund an möglichst vielen Stellen 
auf Rammhindernisse entlang der geplanten Spundwand zu untersuchen . Darüber 
hinaus sollte ein grober Aufs chluß über die Lagerungsverhältnisse des an-
stehenden rolligen Bodens gewonnen werden . Es war mit dem bauausführenden 
Amt vereinbart wo rden , hierfür· . einen Schnellschlaghammer - System Wacker 
BHF 25 - zu verwenden. Um diese Ergebnisse mit Rammsondierungen verglei -
chen zu können , die b ere its entlang der gesamten Ausbaustrecke durchge -
führt worden waren , sind vorweg je zwei 2Vergleichssondierungen sowohl mit Schnellschlaghamme r (Spitzenfläch e 5 crn ) als auch mit der schweren Rarnm-
sonde (Spitzenfläche 15 crn2 ) an unmittelbar benachbarten Versuchsstellen 
durchgeführt worden . Sie waren nur so weit voneinander entfernt , daß e ine 
gegenseitige Beeinflussung durch den Rammvo rgang ausgeschlossen werden 
konnte . 
Aus dem Vergleich der Schlagzahlen der schweren Rammsonde pro 10 crn 
Ei ndringung(n 10 l und de r Rammzeit des Schnellschlaghammers ebenfalls pro 10 c rn (t 10 l in entsprechenden Tiefen (siehe hierzu Abb . 3) erhält man für die vorhandenen Bodenverhältnisse den in Abb . 4 dargestellten Zusammenhang , 
der auf e ine e twa lineare Abhängigkeit hinweist. 
RS WS Bohrprofil 
2.0 
1..0 15 Sü 





100 g5. lk1 ' 
2.0 12 00 .. 
14.G 
Abb . 3 Vergleichssondierungen zwischen dem Wacke r - Hammer (WS) und der 
schweren Rammsonde nach DIN 4094 (RS) im Sand 
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Die daraufhin durchgeführte Berechnung der Regressionsgeraden e rgab 
t 10 0 , 7 n 10 + 0 , 7 [sec ) 
bei einem Korrelationskoeffizienten r 90 , 75 %. 
Schlagzell t 10 
des 30 
Wacker Hammers _ -+-+-------t- Vergleich der 
[ sec /10cm l der 
20 
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IS . IS . su -'---, 
40 nm 
der schweren 
[ Schläge / 10 cm ] 
Abb . 4 Zusammenhang zwischen der Schlagzeit des Wackerhammers pro 10 cm 
Eindringung und der Schlagzahl der schweren Ramms onde pro 10 cm 
Eindringung (Wertepaare - als Versuchspunkte - mit der zugehöri -
gen Re gressionsgeraden) 
Hi e rmit ist e ine für bodenmechanische Untersuchungen gute Korrelation er-
rei cht . Das Verfah ren hat sich im vorliegenden Fall als praktikabel erwi e -
sen . 
2 . Be i sp i el: Zusammenhang zwischen der lockersten und dichtesten Lage -
rung und der Kornverteilung eines sandigen Kieses. 
Bei dem in diesem Beispiel geschilderten Fall sollte die Verdichtbarkeit 
eines Kiessandes - Kornverte ilung siehe Abb. 5 - untersucht werden , der 
als Gründungsebene für ein schweres Reaktorgebäude vorgesehen war . Dazu 
sind Proctorversuche und daneben die Lagerungsgrenzen als Eichversuche 
durchgeführt worden , nach denen die erreichte Dichte bzw . das dabei vor-
handene Porenvolumen beurtei lt werden konnte. Da diese Eichwerte jedoch 
von der Kornzusammensetzung abhängen, sind sie nicht für jede Einzelunter-
suchung neu bestimmt worden. Stattdessen ist hier versucht worden , zwi -
s chen der Kornverteilung ausgewählter Proben und den Porenvolumina der 
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Zu diese m Zwe ck sind n und n als Or dinate über der Ungleichförmigkeit 
U = d60 / d 10 und dem S ~gd g ehalg a l s Abszi ssen aufgetragen worden , wobei s ich 
für die gewonnenen Wertepaare e b en f a ll s eine etwa geradl inige Abhä ngi gkei t 
ergab (Abb. 6) . 
L 
Abhänglgkei t der lockersten und dichtesten Lagerung_ 
vom Sandgehalt und der Ungleichförmigkeit U 
bei sandigem Kies 
~. A 
..._ ~ r = 5 4 % 
.... 
)( )(--" "x..._" 
;;-..._ r =67% 
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lockerste } Lagerung dich teste 
Kor rela tionskoe ff 1z 1en t 
...... r = 76 % 
. ...,.._ 
-)( r=97% 
10 20 30 40 50 U= d6J d() 
Abb. 6 Po renvol umina bei de r " l o cke r s t en und dichtesten Lagerung " - n / n -
0 d in Abhängigke i t vom Ungl e i ch fö r mi gkeits grad d6 / d und vom Sandgehalt eines Ki essandgemi s ch e s 0 10 
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Durch die Regressionsrechnung sind 4 Gerade n ermittelt worden, die 
die Abhängigkeit der lockersten und der dichtesten Lagerung - n und n -
vom Ungleichförmigkeitsgrad U sowie vom Sandgehalt in Prozent d~rstellgn 
und ebenfalls in Abb. 6 eingetragen sind. Die jeweiligen Korrelationskoef-
fizienten sind an den entsprechenden Geraden angeschrieben . Sie liegen hier 
zwischen 54 und 9 7 Prozent . 
Daraus ist zu ersehen, daß die Abhängigkeit der Lagerungsgren zen 
vom Ungleichförmigkeitsgrad für das vorliegende Material stärker ist als 
z . B. vom Sandgehalt des Kiessandgemisches . Man kann also aus der Größe des 
Korrelationskoeffizienten des Grad der Abhängigkeit ablesen. Er dient so-
mit als Hinweis darauf, ob die vermutete Korrelation sinnvoll ist, oder ob 
andere Einflußfaktoren noch zu untersuchen sind, die einen besseren Zusam-
menhang ergeben. 
3 . Bei s pie l : Zusammenhang zwischen dem Winkel der inneren Reibung und 
der Plastizitätszahl. 
Dieser Zusammenhang ist bereits von mehreren Verfassern in ähnlicher Weis e 
untersucht worden . Es ist nicht beabsichtigt , die bereits vorhandenen Er-
gebnisse durch diese Studie zu verbessern oder ein gleichwertiges hiermit 
vorzulegen . Es sollen vielmehr die in der Bundesanstalt für Wasserbau -
Ab t eilung Erd- und Grundbau - durchgeführten Scherversuche einer Auswertung 
zugeführt werden, wie sie in Abschnitt B am Schluß erläutert worden ist . 
Zuerst wurde bereichsweise der arithmetische Mittelwert x aus den Versuchs-
werten bestimmt. Anhand des Mittelwertes ist dann die Standardabweichung 
s 
i - 2 
L (xr-x) 
n - 1 
der einzelnen Vers uchswerte innerhalb des jeweiligen Bereich~ bestimmt wor-
den . Daraus errechnet sich die untere Vertrauensgrenze x = x- s · T, wo-
u 
bei T eine Funktion der Überschreitungswahrscheinlichkeit (Fraktile) (1-w)/2 
und der Probenanzahl ist. Als statistischer Sicherheitsbeiwert wird hierbei 
definiert n = x /xu . I n Abb.S ist das Ergebnis der auf diese Weise durchge-
führten Untersuchung für die in Abb.7 dargestel lten Versuchswerte aufgetra-
gen. Der statistische Sicherheitsbeiwert liegt hierbei zwischen 1,05 und 1 , 15. 
Vergleicht man abschließend die statistisch ermittelten Werte des Reibungs -
winkels mit den tatsächlichen, so stellt man fest , daß teilweise noch erheb-
liche Differenzen auftreten können. Bei e inem ausschließlichen Bezug auf den 
statistischen Mittelwert kann das zu einer erheblichen Fe hleinschätzung des 
Reibungswinkels führen . In Abb.7 liegen die Extremwerte für 30 % < Jp < 40 % 
bei ~ · = 36 , 5° und~· = 10°; der statistische Mittelwert (Grundwert) liegt 
jedoch zwischen 2 1° und 23°. Die starke Abweichung ist bei dem Versuch mit 
~ · = 10° damit zu erklären, daß es sich um einen aktiven Ton mit eine r Akti-
vitätszahl von 
Plastizität Jp A = = 1,48 Prozentsatz < 0,002 mm 
handelt. Diese Tone zeichnen sich durch außergewöhnlich niedrige Reigungs-
winkel aus. Bei dem Versuch mit~· = 36,5° war ein Kalkgehalt von 32 % er-
mittelt worden. Der Kalk wirkt stabilisierend auf das Korngerüst und kann 
so zu einer erhebl iche n Erhöhung der Scherparameter führen. 
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Abb . 7 Diagramm für die Abhängigkeit des wirksamen Reibungswinkels von 
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Abb . 8 Arithmetische und statistische Mittelwerte für die Abhängigkeit 
des wirksamen Reibungswinkels von der Plastizität 
Diese beiden Beispiele haben gezeigt , daß mit Hilfe statistischer 
Verfahren Mittelwerte mit einer gewissen Wahrscheinlichkeit angegeben wer-
den können. Sogenannte Ausreißer werden jedoch auf diese Art nicht erfaßt . 
Man wird also umgekehrt verfahren müssen und die gemessenen Ver-
suchswerte an den statistischen Werten eichen , um so für die weitere Be-
handlung des Baugrundes geeignete Verfahren zielsicher auswählen zu kön-
nen. Denn eines läßt sich durch diese statistischen Methoden nicht erset-
zen : Die mitunter langjährige Erfahrung eines Fachmannes, die gerade durch 
die s o genannten Ausreißer geprägt wird . 
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M. K i e k b u s c h 
ELEKTRISCHES MESSEN VON VOLUMENÄNDERUNGEN 
BEIM TRIAXIALVERSUCH 
Electrical Measurement of Valurne Changes 
during the triaxial Test 
Zusammenfassung 
Die ständi g komplizierter werdenden Versuchstechniken im bodenmechanischen Laboratorium, vor allem bei den Scher-
festigkeitsprüfungen, erfordern ein automatisches Erfassen von Meßwerten und die Auswertung über eine EIN-Anlage . 
Um den Vo rte il der automatischen Meßwertverarbeitung für alle anfallenden Meßwerte ausnutzen zu können , war es not-
wendig, ein elektrisches Volumenmeßgerät zu entwid<.eln, da Gerate dies~r Art n i chJ von der Indus trie an~b o ten wer-
den. Die Genauigkeit des Gerätes betragt beim Nennmeßb e r e~c h von 25 cm ~ 0,01 cm . Wird der Nennmeßbere1.ch auf 
c a. 3 cm3 verringert, kann die Genauigke it auf ! 0,001 cm gesteigert werden . 
Summary 
!be development of more sophisticated s oil-testing techniques call for automatique acquisation and evaluation of 
test data by electronic co~utors . To take advantage of this automatique data-processinq for the measurements of 
volume chanqe a special apparatus for the e lectric· measurement of r'lume chanqe had to be developed. Ul.e accura-
cy of this apparatus is ! 0,01 cm3 w~thin a measuring ranqe of 25 cm . A reduction of the measuri ng ranqe to 3 cm3 
increases the accuracy t o :! 0,001 cm . 
Kiekbusch: Elektrisches Messen von Volumenänderungen beim Triaxialversuch 
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1. Einleitung 
In den letzten Jahren wurden im bodenmechanischen Laboratorium der 
Bundesanstalt für Wasserbau in Harnburg die Triaxialgeräte technisch verbes-
sert und damit die Einordnung in die neuesteinternationale Entwicklung _er-
reicht. 
Zu den Verbesserungen gehören die Ausschaltung des Reibungseinflus-
ses bei der Axiallastübertragung, Einbauten zur wahlweisen Anwendung kraft-
und weggesteuerter Scherbelastung und vor allem die Möglichkeit der Proben-
sättigung durch das Gegendruckverfahren (back pressure) als Voraussetzung 
für die Durchführung konsolidierter, undränierter Scherversuche mit Porenwas-
serdruckmessung (CU-Versuch) , dem wichtigsten Routineversuch. 
Da bei diesen neuen Versuchstechniken erheblich mehr Meßwerte anfal-
len und die Kapazität der teuren Versuchsgeräte optimal ausgenutzt werden 
soll, kann auf eine weitgehende Automatisierung des Versuchsbetriebes nicht 
verzichtet werden. Durch den Kauf einer automatischen Vielstellenmeßanlage 
mit den entsprechenden Meßwertaufnehmern und durch die Speicherung der Meß-
werte parallel zu einem Digitaldrucker auf Lochstreifen können ]etzt die 
automatisch erfaßten Meßwerte über eine EDV-Anlage ausgewertet werden und 
liefern das komplette Ergebnis der Scherversuche. 
Um den Vorteil der automatischen Meßwerterfassung für alle anfallen-
den Meßwerte beim Triaxialversuch ausnutzen zu können , war es notwendig , ein 
spezielles Meßwertaufnehmersystem zur Messung von Volumenänderungen während 
der Konsolidierungsphase und bei dränierten Scherversuchen zusätzlich beim 
Abscheren zu entwickeln. 
2. Meßeinrichtungen 
Bei den triaxialen Scherversuchen müssen während der in Sättigung, 
Konsolidierung und Abscherung unterteilten Versuchsphasen unterschiedliche 
Meßwerte in bestimmten Zeitabständen festgehalten werden. 
Meßwerte sind die Probensetzungen (Wege), die Vertikalkräfte, die 
Zell- und Porenwasserdrücke und die Volumenänderungen. Zur Messung von We-
gen, Kräften und Drücken werden von der Industrie ausreichend viele Meßwert-
aufnehmertypen, passend in Meßbereich und Genauigkeit, angeboten . Zur Mes-
sung von Volumenänderungen der Probe über das ausgepreßte Porenwasser sind 
Aufnehmer nicht erhältlich. Es gibt nur Hinweise in der englischsprachigen 
Literatur auf einige Geräteentwicklungen an Instituten, die sich jedoch 
nicht in unsere Anlagenkonzeption übertragen ließen. 
3. Problemstellung 
Zur Durchführung eines triaxialen Scherversuches wird eine Bodenpro-
be in eine Druckzelle (Abb.l) eingebaut und einem axialsymmetrischen Span-
nungszustand (cr 3 = a 2 , cr 1 ) ausgesetzt. In der Bodenprobe wirkt über das Ge-gendrucksystem ein vorgegebener Porenwasserdruck (u). Die Differenz zwischen 
den äußeren Spannungen und,dem Porenwasserdruck entspricht den effektiven 
Spannungen (crl = cr 1 - u, a 3 = a 3 - u), unter denen die Probe konsolidiert 
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und Pörenwasser in das Gegendrucksystem abgibt. Je nach Zweck des Versuchs 
wird die Bodenprobe nach Beendigung der Konsolidierung in der Regel durch 
Erhöhung der Vertikalspannw1gen ( 5 ) undräniert ode.r dräniert abgeschert. 
Beim dränierten Versuch muß währenb des Abseherens kontinuierlich kontrol-
liert werden, wieviel Porenwasser die Probe abgibt bzw. durch Auflockerung 
wieder aufnimmt. Bei diesen Langzeitversuchen ist die automatische Meßwert-
erfassung besonders wichtig. 
Um einen Meßwertaufnehmer für möglichst alle vorkommenden Bodenar-
ten und Versuche einsetzen zu können, mußten folgende Vorbedingungen bei 
den Konstruktionsüberlegungen berücksichtigt werden: 
l. Der Druck im Sättigungssystem muß bis 12 bar gesteigert werden können. 
. 3 
2. Die zu messende Porenwassermenge soll mindestens 25 cm betragen. 
3. Die Genauigkeit soll bei 0,01 cm3 , das sind 0,01 % von dem Volumen der 
Standardproben mit F = 10 cm2 und h = 9,0 cm, liegen. 
4. Ein vorhandener ohm'scher Meßverstärker, dessen Meßbereich für die Kraft-
aufnehmer zum Messen der Vertikalkräfte bereits so kalibriert ist, daß 
500 kp in 5000 Ziffernschritten aufgeteilt sind, sollte so eingesetzt 
werden, daß die Porenwassermenge dimensionsgerecht ablesbar ist. 
5. Die notwendigen elektronischen Bauteile s o llen Industrie-Fertigprodukte 
mit bekannten technischen Daten, wie Nennlast, Genauigkeit, Temperatur-
verhalten usw. sein, um möglichst viele Fehlermöglichkeiten von vornhe-
rein auszuschließen. 
6. Die Volumenänderungen des Porenwassers sollen, wie in einem Teil der Lite-
raturhinweise vorgeschlagen, über die Wägemethode (Volumen = Masse/Dichte) 
bestimmt werden. 
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Unte r diesen Vo r aussetzungen wurde zunächst passend zum Meßverstär -
ker e in ohm' scher Kraftaufnehmer mit der kleinsten im Handel angebote nen 
Nennlast von 500 p b eschafft . Diese Nennlast muß t e in 500 · 10 ~ifferschrit ­
te aufgelöst werden, um die angestrebte Genauigkeit von 0 , 01 cm zu e rhal -
ten. Da der frei e vorkalibrierte Meßkanal nur eine Spreizung auf 5 . 000 Ein -
heiten zuließ, ko nnte eine höhere Auflösung nur auf mechanischem Wege e r -
folgen. Hierzu bot sich die in der Wägetech nik übliche Kraftverstärkung über 
eine Hebelarmübersetzung an . Wie später noch beschrieben wird , brachte die -
ser Konstruktio nsweg weitere Vorteile . 
4. Gerätebeschreibung (Abb . 2) 
Au f einer Grundplatt e b efinde t sich eine Auflagerstütze (1) mit zwei 
in Bohrungen eingeklebten , gehärteten Spitzen (2) . Diese dienen über die an -
gekörnte Gegenlagerplatte (3) als nahezu reibungsfreie Auflager für den He -
belarm (4). Die Kraftmeßdose (5) ist zu Justierzwecken auf e iner zu der 
Grundplatte (6) verschiebliehen Zwischenplatte (7) festgeschraubt . Der He -
belarm ist mit der Kraftmeßdose über einen Bügel mit längenverstellbarer 
Gliederkette (8) verbunde n. Der Anschluß dieser Verbindung an den Hebe l-
arm erfolgt über ein einzelnes Spitzenlager (9) und an die Kraftme ßdose 
durc h eine Bügelsteckk upp l ung ( 10 ). Am kürzeren Hebelarmende dient e i n ver -
stellbares Gegengewi cht (11) dem kontrollierbaren Einstellen eine r Zugkraft · 
als Vo rspannung der Kraftmeßdos e . Besonders zu beachten ist , daß alle Auf-
lager in e i ner Ebene ( 12-1 3) liegen , da sich sonst vor allem bei größeren 
Hebe larmübersetzungen e ine Nichtlinearität der Meßwerte ergibt . 
Zur Aufn ahme der Porenwasser-Meßmenge ist ein beidseitig ges chlos -
senes Ple xiglasrohr ( 14 ) für einen maximalen Betriebsdruck von 12 bar am 
längeren He belarmende angebracht . Dieser Behälter hängt mittels eines Bü-
gels mit Spitzenlager (15) an einem verstellbaren Auflager ( 16) ,welches 
Abb. 2 Darstellung des Vo lumenänderungsmeßgerätes 
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durch Verschiebung die Einstellung einer bestimmten Hebelarmübersetzung 
(Kalibrierung) zuläßt. Die Zuleitungen für den Luftgegendruck (17) und das 
Porenwasser (18) führen vom durchbohrten Einschraubstopfen (19) am Kopf des 
Auffangbehälters in Schlaufen (20) und über Klemmbohrungen (2 1 ) zum Aufla-
ger (2) des Hebelarmes. In diesem Bereich, wo sich Rückstellkräfte durch 
die Verformungen der Leitungen am wenigsten auswirken, werden die Leitun-
gen wiederum in Schla~fen (22) durch die Auflagerstütze (23) zu den Anschluß -
teilen (24) geführt. Von dort aus können die Anschlußleitungen in beliebigen 
Querschnitten und auch starr weitergeführt werden. 
Die Zuleitun-gen und die Leitungsführung waren ein wesentliches Prob-
lem bei dieser Geräteentwicklung·, denn die Leitungen sollten einem Druck von 
12 bar bei geringer Ausdehnung standhalten und dabei möglichst flexibel sein, 
um Rückstellkräfte auf das Gesamtsystem und damit verbundenes Kriechen des 
Meßwertes zu vermeiden . Als Material erwies sich die Kunststoffummantelung 
von Klingeldraht mit einem Innendurchmesser von 0,6 mm und einer Wandstärke 
von 0, 4 mm als geeignet. Diese kleine Nennweite der Leitungen reicht aus, 
da die Durchlässigkeit der Proben weitaus geringer ist. 
Zur Vermeidung von Eigenschwingungen durch Erschütterungen des Ge-
rätes ist am unteren Ende des Auffangbe hälters eine Lochplatte (25) an einem 
dünnen Stahldraht (26) b e festigt, die - i.n einem Ölbad (27) hängend- als 
Dämpfung wirkt. Der Befestigungsdraht wurde mit 0,5 mm ~ gewählt, um die 
Auftriebskräfte und die Adhäsi onsfläche möglichst klein zu halten. Das gesam-
te Gerät ist von einem Schutzka sten (28) umgeben . 
5. Eichung 
Das Eichen des Gerä t es e rfo lgt mit Eichgewichten, die an den Auffang-
behä lter angehängt werden . Me hrmalige Eichungen in Stufen von 5 Gramm in Be-
und Ent lastungsri chtung bis zur Nenn last von 25 Gramm mit einer Ablesegenauig-
ke it am Digitalanzeigegerät von 0 , 0 1 Gramm ergaben eine Reproduzierbarkeit 
de r Meßwerte mit Schwankungen von < ± 0 , 01 Gramm. Die Linearität einschließ-
lich Hysterese von< : 0 ,1 % ents prach nahezu der Kennlinie der Kraftme ßdose. 
Das Kriechen der Me ßwe rte in 15 min bezo gen auf den angezeigten Wert war 
< 0 , 2 %, von 15 min bis zu 3 Tagen < 0 , 1 %. Da das Volumenmeßgerät nur für 
quasistatis che Messungen eingesetzt wird , kann das Kriechen bei der Eichung 
be rücksichtigt werden . 
Die Geräteeichung erfolgte unter Verwendung e iner Kraftmeßdose Typ 
U 1/ 500 , eines Digitalanzeigegerätes Typ DA 34 15 über einen Meßverstärker 
Typ MG 3150 . All e d i ese Geräte stammen aus dem Serienpro gramm der Firma 
Ho ttinge r Bal dwin Meßtechnik . 
Die abs olut e Genauigkeit , mit der das Gewicht des Wassers im Auf-
fangbehälter gemessen werden kann , liegt b e i + 0 , 02 g. Für den vorgesehenen 
Einsatz de s Meßgerätes am Triaxialgerät , wo mit Relativwerten gearbeitet 
wi ·r rJ , kann e ine relative Genauigkeit von+ 0 , 01 gangesetzt werden. 
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6. Korrektur 
Die Eichung des Meßwertaufnehmers in Gramm und die angenommene 
Gleichsetzung von 1 Gramm Was ser glei ch 1 cm3 Wasservo lumen reicht für de n 
Anwendungsfall nicht aus. Die geforderte Genauigkeit von ~ 0 , 0 1 g verlangt, 
daß die im Auffangbehälter befindliche Luftmasse, die je nach Fließ ri ch-
tung verdrängt bzw. hineinfließt , berücksichtigt wird. Die Volumenände rung 
6V erhält man zu 
6V PW - (pL . P) 
6V Volumenänderung des Porenwassers 
6m gemessene Massendifferenz 
Dichte des Wassers 
Dichte der Luft 
p Gesamtdruck 
(Atmosphärendruck + Gegendruck) 
3 (cm ) 
( g ) 
3 (g/cm ) 
3 (g / cm ) 
(bar ) 
( 1) 
Die Luftdichte p L beträgt bei 20° C und Atmosphärendruck : 0 ,0012 g / cm3 . 
Unter gleichen äußeren Bedingungen wird die Dichte des Wassers mit p = 
0,99823 g/cm3 angegeben. Um eine dimensionsgere chte An zeige in cm3 z~ erhal -
ten und eine Umrechnung zu vermeiden, kann e s zwe ckmäßig sein, das Vo lumen-
meßgerät gleich auf einen bestimmten Sä ttigungsdruck hin zu kalibrieren .Im 
bodenmechanischen Laborato rium der BAW in Harnburg wird routinemäßig ein Ge-
> gendruck von = 5, selten > 7 bar, zum Sättigen der Bodenproben aufgebracht . 
Das Volumenmeßgerät wurde für 6 bar Sättigungsdruc k geei cht; dabe i entspricht 
nach Gleichung (1) 
6V 6m 0,99823 - 0,0012 (6 + 1 ) 
6V 6m 0, 98983 
3 1 Gramm Massendifferenz einer Vo lumenänderung von 0,98983 cm . 
Weicht der gewählte Versuchssättigungsdruck um 1 bar vom Eichgegen-
druck ab, so beträgt der Fehler nur 0 ,1 % vom angezeigten Meßwert und kann 
in der Regel vernachlässigt werden. 
Eine andere Möglichkeit , bei gleichzeitiger Herabsetzung des Nenn-
meßberei chs auf ca. 3 cm3 die druckabhängige Korrektur zu vermeiden , be-
steht darin, zwischen Porenwasser und Luftgegendruck Quecksilber als Trenn-
flüssigkeit einzusetzen (Abb.3). Es ist jedoch zu bedenk on , daß die Schwie-
rigkeiten bei der Entlüftung, die größeren Leitungslä r Jnd die eventuelle 
Zunahme von Leckagestellen von Nachteil sind. 
Ist es für spezielle Messungen notwendig, sehr kleine Volumenände-
rungen zu messen, ermöglicht die Verwendung von Quecksilber wegen seiner hohen 
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Di chte den Einsatz des bes chrie b enen Volumenmeßgerätes ohne Umbau für eine 
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Abb. 3 Dre i axialzelle und Volumenänderungsmeßgerät 
7. Zusammenfassung 
Die zunehmende Automatisierung des Ve r s uchsbetriebes im b odf'n rnl' Ch<J -
nischen Labora t o rium erfo r dert neben den elektr j.sch en StandardmP ßiJ nl a qP n 
und - aufnehmern für · Druck , Weg und Kraft einen speziellen Meßwertaufnehmer 
zur Messung von Po r enwassermengen . Beim Triaxial versuch dienen di e se' Mes -
sungen zur automatischen Bestimmung von Konsolidierungszeiten , Vo l umenän -
de rungen und Durchlässigkeiten . Ein Hauptanlaß dieser Gerät.ef'nt.wic:klunq war 
es , anis o trope Konsolidationsvorgänge mit Hilfe von Regelkreisen zu stPtlf'rn . 
Wi rd die Genauigkeit de s Volumenmeßge rätes durch das Ein s chalten vor! Que c k -
silber als Trennflüssigkeit auf 0 , 001 c m3 erhöht , s o kann dieses GPr5t 
über einen Regelkreis auch als Porenwass e rdruckqeber nach dPm Ko mpensat i a ns -
verfahren eingesetzt werden . 
Das hier beschriebene Gerät ist mit einfachen Mi tteln herzustellen 
und kann mit allen Arten von Kraft.aufnehmersystemen bestückt werden. Dur c h 
die var i able Hebe larmübersetzunq ist e ine Anpassung an unterschiedlic h e 
Nennmeßbereiche leicht möglich . Die Geräteeichung is t durch Anhängen von 
Eichgewichten unproblematisch . Di e beim Prototyp (Abb . 4) er r eichte absolu-
t e Genauigkeit von < ~ 0 , 02 c m3 bei e inem Nennmeßbereich von 25 c m3 läßt 
sich durch den Einsatz genauere r Kraftaufnehmer und größerer Verstärkerauf-
l ö s ung ode r durch die Verwendung von Quecksilber noch erh ö hen . Di e Handha-
bung macht keine Schwierigkeiten , da ein genaues Ausrichten des Gerätes 
nicht e rfo rderli ch ist , es keine Entlüftungsprobleme gibt und auch Ers chüt-
terungen durch die e i ngebaute Dämpfung k o mpensiert werden. Wä hrend des bis -
h erigen , zweijährigen Einsatzes hat sich das Konstruktionsprinzip des Vol u-
menme ßgerätes in allen Punkten b ewährt. 
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Abb. 4 Ansicht des Volumenänderungsmeßgerätes 
8. Literatur 
[1] DARLEY 
[ 2 ] IRWIN 
[ 3 ] KLEMENTEV 
[4] LEWIN 
[5) MENZIES 
[ 6 ] MITCHELL u. 
BURN 
[7J ROWLANDS 
Di scussion on apparatus for measuring volume 
change suitable for automatic logging. 
Geo t echnique 23 (l973),S.140-141 
Discussion on use of servo mechanismus for 
volume c hange measurement and K -consolida-
o 
tion. Geotechnique 22 (l972),No.1,S.186-187 
Lever-type apparatus for electrically measu-
ring volume change. Geotechnique 24 (1974), 
No . 4 , S . 670- 67 l 
Use of servo mechanismus for volume change 
measure ment and K -consolidation. Geotech-
nique 21 (197 1), ~o.3, S.25 9 -262 
A device for measuring volume change. Geotech-
n ique 25 (1975) ,No.l,S.133-1 34 
Electronic me asurement of changes in the vo-
lume of pore water during testing of soil 
samples. Canadian Geotechnical Journal (1971), 
Vol. 8 , S. 341-345 
Appar~tus for measuring volume change suitable 
for a utomatic logging. Geotechnique 22 (1972), 
No .3, S. 525-526. 
1itt.Bl.d.BAW (1977) Nr.41 119 

Dipl.-Geol. K.-W. Ru c k 
SONDIERUNGEN ZUR ERKUNDUNG UNTERHALB DER GEWÄSSERSOHLE 
VON SCHWIMMENDER ARBEITSPLATTFORM 
Soundings for Investigations below the Sea-Bottom 
from a swimming Platform 
Zusammenfassung 
FQr Küsten - und Mee resfo rs chungen , Wasse rbaumaßna hmen , Lagerstättensuche im Seegebiet und andere Aufgaben si nd Bo -
denaufschlüsse e rforderli ch. Die h ierbei einge s etz t en Geräte und Methoden werden bes chrieben und Anwendungsbeispie-
le gegeben. 
3ummary 
Fo r o ffsho re - and ocean researc h purposes, hydu<Jlic constructi o n problems, searching f o r deposits and o ther tasks 
s ubsurface investigations are indispensable. The e<..j,uipment used and the methods a r e discussed and e xamples o f their 
appl ication are given. 
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1. Einleitung 
Für Wasserbaumaßnahmen sowie Küsten - und Meeresfo rschung werden Bo -
denaufschlüsse unterhalb der Gewässersohl e vor Baubeginn und Bodenunte rsu-
chungen während der Bauzeit erforderlich . Weiterhin müssen Bodenaufschlüsse 
zur Lagerstättensuche unterhalb der Gewässersohle ausge führt werden . Dies 
kann von festen Plattformen oder von schwimmenden Gerä ten erfolgen . Aufschlüs -
se von festen Plattformen , wie von Hubinseln , Bohrinseln k o mmen i . a. nur für 
tiefere Spezialbohrungen infrage und werden hier nicht weiter angesprochen , 
da sie sich in den Bohrmethoden kaum von den Arbeiten auf Land untersche iden . 
Bis vor kurzem wurde n hier überwiegend die auch auf Land e ingese tzte n Bohr -
methoden zur Anwendung gebracht. Diese sin d kostenaufwendig , da sie im Hin -
blick auf den erforderlichen Schiffspark aufwendig sind und zeitraubend durc h 
d i e Arbe itsdauer . 
Es war daher notwendig , weniger aufwendige Un tersuchungsmethoden zu 
entwickeln. Von de~ Bundesanstalt für Wasserbau - Außenstelle Küste - Fach-
gruppe Geologie, de ren Erfahrungen in diesem Bericht dargestellt werden, wur-
den schwimmende Aufschlußverfahren weiter unc neu entwickelt , die einmal den 
Fahrzeugaufwand vermindern, zum anderen die Arb~itsdauer verkürzen. Besonders 
die Verkürzung der Arbeitsdauer führt zu besseren Erge bnissen , da häufig nur 
kurzfristige Zeiten mit brauchbarem Wetter zur Verfügung stehen und nur in 
dieser Zeit die Aufschlußarbeiten durchgeführt we rden können und müssen. 
Um hier e ine we ite re Verbesserung möglich zu mac h e n , mußten auch Me -
thoden gefunden we rden , die größe re Bewegungen des Bohrfahrze uges zuließen , 
ohne na ß das B ohrge r 3~ dabei beschädigt ode r zerstö; t wurde. 
2. Ältere Methoden 
De r Ansatz von Bohrungen in Gewäss e rn von e iner schwimmenden Platt-
form erf c Lder ~ ein größeres Schiff b z~ . Arbeitsfahrzeug. Das Bohrrohr wird 
von di e s e m Schiff aus abgeteuft und in den Boden eingetrieben . Bedingung da-
für , da r das Rohr nicht durch Schiffsstoß verbogen bzw . abgeknickt wird , ist 
e i n abs r lu ~ es Festlegen des Schiffes mit ger i ngsten Bewegungen. Dieses ist 
bei bev"·e gcer See nur selten möglich . Die Bohrungen können daher nur bei sehr 
günstige n Wetterbedingungen ausgeführt werden . Eine erste Verbesserung wurde 
bei Vr- :runt-.ersuchungen für eine Großbrücke im Fehmarn-Be lt zwischen Deutsch-
land 1m c Dänemark angewendet. Hierbei wurde eine Kragbühne e i nge setzt, bei 
der zwei Plattformen auf Rollen sich gegeneinander bewegen konnten, s o daß 
gewi sse k l einere Schiffsbewegungen aufgenommen werden konnten, ohne daß das 
Rohr verbogen oder abgekni ckt wurde . (Abb . l). Be i etwas stärke rem Seegang 
ist hierbe i das Bohrrohr ebenfall s gebrochen, d . h. es war nur e ine bedingte 
Verb~sserung , zumal die Ausführung einer Bohrung mehrere Tage dauert und in 
dies e r Zeit häufig ungünstige W itte rungs b ~ dingungen plötzlich auftreten .Die 
Boh rung muß dann abgebroch en · und neu a n gese tzt werden , s o daß es passieren 
kann , daß eine Bohrung über e ine bestimmte ~ie fe nicht hinauskommt, da sie 
ständig durch Schlechtwetter in i hrer Ausf Jh rung gestört wird. Besondere 
Schwierigkeiten trate n be i Spezialunters uchungen auf , wie sie beim Bau des 
Elbe-Ti e fwasserhafens in Brunsbüttel zum ersten Male er f orderlich wurden . 
Hier ist ein Bode naustauschverfahren 1mter Wasser d u rchgeführt worden . Dabei 
trate n zwei Proble me auf : 
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a ) Un tersuchung der Soh l e der Unterwasserbaugrube auf noch ve rbliebe n e 
oder n e u sedime nti e r t e aus zutauschende Weichschich ten . 
b ) Untersuchungen des mi t Klappschuten eingefüllten Ersat zb odens r o ll ige r 
Art auf Lagerungsdic h te . 
Abb. Kragbühne 
Di e bisher auf Lan d üblichen Untersuchungsmethoden waren hierfür 
nicht anwendbar . Für die Untersuchung der Sohle wurde eine Sonde r aus f e r ti -
gung eines Bodengreifers , System "Van - Veen " einge setzt , mit de m die obers t en 
Schichten erfaßt werden konnten . Die Mächtigkei t der noch verbliebenen Weich-
schicht konn te dabei nicht festgestellt werden . Hi e rfür wurde zum ersten Ma -
le die übliche Nutsonde , die auf Land als sog . "Geologensonde " bekannt war, 
angewendet . Damit gelang es , die noch auszubaggernden Mächti gkeiten festz u-
stellen und zu karti e r en . Beim Einsatz der Nutsonde , wie sie auf Land zur 
Anwendung kam , konnte hie r ausreichend die Mäch tigkeit des noch zu entfer-
nenden nicht tragfähigen Bodens bestimmt werden , da es sich um einen b indi-
gen Boden , einen Klei , handelte . Dieser Boden blieb in der Nut und wurde 
nicht ausgewaschen , auc h wenn die Nut durch eine Wassertiefe von 22 m nach 
oben gezogen wurde . Wenn r ollige Bodenarten , besonders wenn Feinsande und 
Mi t tel s ande ans t anden , wurde dieser Sand beim Ziehen der Nut a us gespü l t .In -
s o fern mußten Mö g lichkeiten gefunden werden , dies Ausspülen des Bodens z u 
verhindern . Weiterh in wurde festgestellt , daß sich bei starker Strömun g 
die Gestänge de r Nutsonden i m Wasser dur chbogen und dann nicht meh r in den 
Boden unterhalb de r Gewässersohle e i ntreiben ließen . Auch h i er mußten Mög-
lichkeiten ge s ucht werden , um die Sonde mit ausreichender Sich e rhe i t an-
wenden zu können . 
Für die Untersuchungen der Lagerungsdichte wurden zunächst Spitzen-
d r uc ksonden eingesetzt . Diese U~tersuchungsmethode war sehr au f wendi g, da 
die Spitzendrucksonde nicht vom Schiff eingesetz t werden k onnte und jewe i ls 
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ein Podest durch Einrammen oder Einspülen der Pfähle des Podestes geschaf-
fen werden mußte, von dem dann die Spitzendrucksondierungen nur ausgeführt 
werden konnten. 
Hier wurde zum ersten Male eine schwere Rammsonde vom Schiff aus ein-
gesetzt, da die Eindringung unabhängig von einer Totlast war. Der Rammbär 
konnte dabei unabhängig vom Schiff auf die Sonde gesetzt werden und die Son-
de eintreiben (Abb.2). Unbekannt war zunächst , we l che Eindringungen einer 
ausreichenden Lagerungsdichte entsprachen. Hierfür wurden Vergl eichssondie -
rungen mit Spitzendrucksonden durchgeführt, und zwar wurde sowohl mit der 
Spitzendrucksonde - "ho lländisches System" - als auch mit der Spitzendruck-
sende -"System Maihak " - gearbe itet, um sichere Vergleich e zu ermöglichen . 
Während eine Spitz·endrucksondierung mit Herstellen des Podestes ca . 4 Tage 
bis l Woche dauerte, konnten an einem Tage mind. 2 s chwere Rammsondierungen 
ausgeführt werden. Die Möglichkeiten der Lagerungsdichteuntersuchungen waren 
damit wesentlich erweitert . Es konnte im gleichen Zeitraum mit der schweren 
Rammsonde ein wesentlich dichteres Kontrollnetz über das Untersuchungsgebiet 
gezogen werden. 
Aufgrund dieser Ergebnisse und Erfahrungen begannen die Entwicklun-
gen von Seesondierungsmethoden bei der Bundesanstalt für Wasse rbau - Außen-
stelle Küste - Fachgruppe Geologie. 
estange mt verdickter Spm 
Fuhrungsrohr 
~ Lr---------------~~~ ~~==es= t=an~g~e ~----------
DRAUFSICHT 
Rammsondierung 
Abb. 2 Rammbär I Sonde 
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3. Weiter entwickelte sowie neu e ntwicke lte Au fschlußmöglich-
keiten zur Erkundung unterhalb der Gewässersohle 
Die Au f s ch lußmethoden können nach verschiedenen Gesichts punkten ge -
gliedert werden. Es ers cheint sinnvoll , sie nach der jeweil i gen Abhängigke i t 
vom Schi f f zu un t erteilen. 
3.1 Untersuchungsmethoden mit l o s e r Ve rbindung mit schwimmen-
der Arbeitsplattform 
Hierfür s t ehen im allgemeinen die Greife r des Systems Van Veen zur 
Ver fügun g (Abb.3) . Sie können allerdings n ur die oberste Bodenschicht erfas -
sen. Ih re maximale Eindringtiefe beträgt je nach Größe des Greifers ca.O , lO 
bis 0 , 50 m. Diese Greifer können auch n ur bei feinkörnigen rolligen o der 
weichplast i s chen bindige n Bodenarten e r fol gre i ch angewendet werden . Bei 
starke r Durchsetzunq mit gröbe ren Körnungen von de r Kie sfraktion ab schlies-
s en d i e Greifer häufig nicht mehr und das Feinkorn läuft aus . Die Probe 
wird f ü r die Beurteilung unbrauchbar . 
Abb. 3 VAN VEE N-Greife r 
Zusätzliche Verände rungen durch das Anbringen von Strömungsleitflos -
s en und Zäh nen und Schneiden nach En twürfen der BAW brachten e ine wesentli -
ch e Ve rbesserung , befriedigten aber noch nicht volls tändig (Abb . 4) . 
In diesem Falle kann ein anderes Greifersystem , und zwar e in "Schürf-
gre i fer " e i ngesetzt werden . Dieser Schürfgrei fer i st schwerer als der VAN-
VEEN-Bodengreifer und gewinnt die Bodenproben mit einem Schürfkübel , der 
auf einem Zwa n gswe g im Halbkreis bewegt wird und dabei schürfend gefüllt wird . 
Auch hier is t die Eindringunq bei eine r Tiefe von ca . 0 , 25 bis 0 , 35 beendet . 
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Bodengreifer mit StrörTulgsl.eitflossen 
Abb. 4 Strömungsleitflossen 
3.1.2 Stoßröhren 
Eine weitere Mögli chkeit ist der Einsatz einer "Stoßröhre" (Abb.S), 
die durch ihr Eigengewicht bzw. durch Belastung mit Gewichten in den Boden 
eindringt. Hier sind verschiedene Typen im Einsatz. Auch bei dieser Entnah-
memethode sind sehr enge Grenzen in der Anwendung gesetzt. Im allgemeinen 
hat dies System nur bei sehr weichen Bodenarten bindigen Charakters Erfolg. 
Die Stoßröhre kann dann bis zu 2 , 0 meindringen und Kerne gewinnen unter 
der Voraussetzung, daß der Boden breiig bis weichplastisch ist. Bei rolli-
gen Bodenarten ist die Eindringunq schon bei lockerer Lagerung durch Eigen-
gewicht nicht mehr gegeben. Das Gerät dringt nur wenige Zentimeter ein,fällt 
dann um und dringt nicht weiter in den Boden ein . Durch Fallgewichte oder 
durch ein Rammgewicht kann eine etwas bessere Eindringunq erzielt werden. 
Nach vorliegenden Erfahrungen ist die Eindringunq im allgemeinen nicht stär-
ker als 0,3 - 0,5 m, selbst bei Einsatz von Rammgewichten. 
Diese Geräte befriedigten daher nicht. Besonders für Baugrundauf-
schlußzwecke war ihre Entnahme zu gering. Bei der Weiterentwicklung der Ramm-
sonden mußte daher die Eintriebsenergie verstärkt werden, um eine ausreichen-
de Aufschlußtiefe zu erreichen , besonders auch in rolligen Bodenarten mit 
dichter Lagerung. Bei rolligen Bodenarten war es weiterhin von Bedeutung, 
eine Möglichkeit zu finden, die Bodenproben sofort bei der Entnahme in ein 
entsprechendes Transportgefäß zu bringen, in dem die Proben ohne weitere Stö-
rung zur Untersuchung ins Labor transportiert werden konnten. 
Die Bundesanstalt für Wasserbau - Fachgruppe Geologie - beschritt 
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hier zwei unterschiedliche Wege zur Verbesserung der Eindringunq , und zwar 
a) Explosionseintrieb , 
b) Vibrationseintrieb . 
Daraus entstanden eine 11 Schußsonde 11 und eine 11Vibrationskernsonde 11 • 
Abb. 5 Sto ßröhre 
3 .1. 3 Schußsonde 
Ein weiteres Gerät , ausschließli ch bei der BAW entwickelt , das nur 
ge ringe Verbindung mit dem Schiff benötigt und aufrecht auf der Gewässersoh-
le arbe ite t , ist die sog. 11 Schußsonde 11 (Abb . 6) . Dieses Gerät arbei tet nach 
dem Prinzip e ines Geschützes. Ein Kernentnahmestutzen lagert in einem Ge-
ste ll mit e ine r belaste ten Grundplatte und wird an einen Kopf, ähnlich dem 
V2 rs chluß stück eines Geschützes , in dem eine Kartusche eingelegt wird , an -
<JCSe tzt . Durch elektrische Zündung wird der Entnahmestutzen in den Boden 
ein ge s r.:h o ssen . Hierbei wird ein Bodenkern sofort in einen Plastikschlauch 
e i n ge zo gen und kann nach der Aufnahme des Gerätes an Bord des Schiffes aus 
dP- m En t nahmestut.zen entnommen werden und zur weiteren Untersuchung ins La-
b o r transpo rtiert werden . Das Gerät wurde zunächst mit einer Entnahmelän-
ge vo n l m e ntwickelt . Die jetzige Weiterentwicklung ermöglicht eine Ent-
nahme länge vo n ca . 1,50 ,m. Die Kerne haben einen Durchmesser von 7 cm. Ge-
halte n wird ähn lich wie bei der Vibrationskernsonde die Bodenprobe durch 
e ine n Fede rverschluß am unteren Ende des Ent'nahmestutzens . Ein lotrechtes 
Eindringe n de s Kernes wird dadurch gewährleistet , daß eine Zündungssperre 
i n das Ge rät eingebaut isi, so daß eine Zündung bei Schiefstellung verhin-
dert wird. Dies Gerät kann vom vor einem Anker liegenden Schiff aus einge -
setzt werden und hat somit den geringsten Aufwand beim Einsatz von Schiffen . 
Es k önnen bei günstigen Bedingungen damit bis zu 12 Entnahmen pro Arbei ts-
schicht durchgeführt werden . Besonders bei Untersuchungen für Sohlbaggerun-
gen in Wasserstraßen ist für dieses Gerät eine Einsatzmöglichkeit gegeben . 
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Auch für Untersuchungen von Sandmächtigkeiten über bindigen Böqen ist das 
Gerät sehr gut verwendbar . Die Bodenprobe wird nur in ihrer La~erungsdich-
' te durch die Explosionswirkung gestört. Die Schichtenfolge, auch die der 
Feinschichtung, bleibt e rhalten wie bei Schlauchkernbohrungen. 
Abb. 6 Schußsonde 
3.1.4 Vibrationskernsonde 
Bei der Vibrationskernsonde wurde zunächst ein serienmäßiges Gerät 
beschafft und eingesetzt. Dieses Gerät befriedigte im Hinblick auf die Ein-
dringtiefe und auf die Kontrolle der Vorgänge unter Wasser nicht (Abb.7). 
Daher mußte das Gerät weiter entwickelt werden. Aus der Erkenntnis, daß 
bei der Eindringunq nicht allein die Stärke der Vibration, sondern auch das 
Eintriebsgewicht und das Zusammenspiel beider Faktoren von Bedeutung ist, 
wurde das Gerät daraufhin weiterentwickelt. Zusätzlich zur Vibration kamen 
Ballastierungen zum Einsatz. Damit gelang es dann nach zahlreichen Versu-
chen, Kerne von 5 m Länge auch in dicht gelagerten Sandböden zu entnehmen. 
In das Kernentnahmerohr wird ein Plastikrohr eingesetzt, mit dem die 
Probe aus dem Kernentnahmerohr herausgenommen werden kanp. Dieses Rohr kann 
verschlossen werden und ins Labor geliefert werden. Zur Kontrolle der Arbeits-
vorgänge des Gerätes unter Wasser und der jeweiligen Eindringtiefe und Zeit 
wurden Meßgeräte auf dem Prinzip der U-Bootstiefmesser entwickelt und einge-
baut, mit der sich die Eindringtiefe und Zeit unter Wasser verfolgen läßt. 
Zur Zeit ist eine Neuentwicklung in Arbeit, die es ermöglichen soll, Kerne 
bis zu 10 m Länge unterhalb der Gewässersohle zu entnehmen. Die Kerne der 
jetzigen Sonde haben bis 5 m Länge und 7 cm Durchmesser. Weiterhin können 
kürzere 'Rohre von 2 bis 3 m Länge mit größerem Durchmesser eingesetzt wer-
den, die zur Entnahme von Bodenkernen in grobkörnigen Bodenarten geeignet 
sind. 
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Abb. 7 Vibrationske rns onde 
Damit lasse n s i ch auc h Grobk i essch ich ten und Ge r öllsch ichte n d urchfahren. 
Die entnommenen Kern e können an Ort und Stelle geöffnet und a n gesp r ochen 
werden (Abb. 8) , sie können abe r auc h im Plastikroh r ins Labo r transportiert 
werden und dort geö ffne t we r den . 
Abb. 8 Vibrationskern im Ein satz 
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Sie können dabei insgesamt geöffnet werden und aber auch in kleinere Teile 
zerschnitten und Stück für Stück zur Untersuchung herangezogen werden . Das 
Gerät wurde für Untersuchungen für Naßbaggerarbeiten bereits in zahlreichen 
Fällen mit Erfolg eingesetzt ; a uch bei Spezialuntersuchungen zur Klärung des 
Aufbaues von Rippeln in Tideflüssen konnten hiermit neuere Erkenntnisse ge-
wonnen werden. Es war damit möglich , di e Feinschic h tung von Rippeln festzu-
stellen und die Wanderung und Umlagerung von eingegebenem mit fluoreszieren-
den Farben markiertem Material , sog . "Luminophoren " innerhalb von Rippeln zu 
verfolgen , besonders die Umlagerung in die Tiefen von an der Oberfläche ein -
gegebenem Material. 
Die Entnahme einer Bodenprobe mit diesem Gerät benötigt einen Zeit-
aufwand von ca . 10 min. Das Schiff kann dabei entweder vor einem Anker lie -
gen oder bei entsprechender Mas chinenkraft mit de r Maschine auf der Stelle 
gehalten werden . Im allgemeinen kö nnen mit dieser Methode unter no rmalen 
Umständen ca . 6 Proben pro Arbeitsschicht entnommen werden , max . wurden bis 
zu 12 Proben entnommen. Durch die Möglichkeit , di e Eindringung des Gerätes 
festzuhalten und auch die Eindringgeschwindigkeiten zu messen , besteht in 
Zukunft die Möglichkeit, auch Aussagen über die Lagerungsdichte des anstehen-
den Bodens aus diesen Mes sungen zu erhalten. Die Qualität der Kerne entspricht 
denen von sogenannten "Schlauchkernbohrungen". 
3.2 Geräte mit fester "Verbindung mit dem Schiff" 
Die bisher bes chriebenen Geräte haben zur Zeit eine maximale Auf-
schlußtiefe von 5 m unterhalb der Gewässersohle mit der Vibrationskernentnah-
mes onde . Für Wasserbaumaßnahmen werden aber öft er auch größere Aufschlußtie -
fen e rforderlich . 
3.2.1 Schli tz sonden 
Um größe re Aufs chlußtiefen erreichen zu können, wurde auf das System 
der "Schli tzsondierunge n" zurückgegriffen. Dieses Sondiersystem ist auf Land 
bereits seit langem im Einsatz. Bekannt ist die s o genannte "Geologensonde". 
Die Geologensonde wurde mit einer Entnahmenut von 1 m Länge, in der in e i nem 
Schlitz eine Probenentnahme möglich ist , früher mit Hämmern in den Bo den ein-
geschlagen. Nachde m dies Gerät durch Einsatz von verschiedenen mechanisierten 
Eintrie bsgeräten und hydraulischen Ziehgeräten verbessert wurde, kam es auch 
für einen Einsatz auf ~ee infrage. 
Es wurden zunächst Versuche angestellt und dabei festgestellt, daß 
mi t zunehmender Wassertiefe der Einsatz immer schwieriger wurde , da durch 
Strömungen und besonders auch durch die starke Energie des Einschlaggerätes 
die Sonde im freien Wasser sich durchbog und damit ein Großteil der Eintriebs-
energie verlorenging und die Sonde auch von der Lotrechten abwich . Mit dem 
zunächst eingesetzten auch an Land benutzten o ffenen Schlitz konnten nur bin-
d ige Bodenarten gezogen werden (Abb.9). Die r o lligen Bodenarten fließen s elbst 
bei geringen Wassertiefen durch Auswas chen aus. Das Ausbi e gen des Gestänges 
der Sonde im Wasser wurde durch das Einführen eine s "Führungsrohres" für die 
Sonde in einer Stärke von 1 1/2 ", in dem das So ndengestänge bis zur Gewässer-
sohle geführt wurde , verhindert. Dabei durfte das Führungsrohr nicht in den 
Boden einbinden , um eine sogenannte "Verheiratung " des Sondenges t änges mit 
dem Rohr und damit Verminderung der Eindringung zu verhindern. 
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Abb . 9 Sonde (offener Schlitz) 
Um ein besseres Verbleiben des Bodens im Schlitz zu ermöglichen , wurde die 
Sonde verändert und die Öffnung der Sonde etwas verkleinert. Dadurch wurde 
das Festhalten der Probe etwas verbessert , aber bei r o lligen Bodenarten 
blieben meist nur Reste im Schlitz. Es wurden daher zunäch'st Versuche ge -
mach t , dieses Auswaschen zu verhindern. Beim Ziehen der Sonde ab Gewässer-
sohle wurde durch ein von oben heruntergelassenes Stahlmantelrohr der Schlitz 
abgeschlossen , um die Probe so zu schützen . Diese Versuche befriedigten nicht , 
so daß weitere Entwicklungen erforderlich waren . Als nächstes kam der Ver -
such , ein Stahlrohr unmittelbar mit in den Boden einzutreiben und im Boden 
über den Entnahmeschlitz zu streifen, um dadurch den Boden am Ausfließen zu 
verh indern . Es kam dabei aber häufig kein Vers chließen zustande, da durch 
gröbere Körner das Stahlroh r in seiner ursprünglichen Stellung festgehal -
ten wurde und den Schlitz nicht schloß . Mit dem Einsatz von Plastikmaterial 
wurde eine Verbesserung erzielt . Es wurde eine Entnahmesonde entwicke lt, bei 
der mit guter Sicherheit ein Plastikrohr mit in den Boden eingetrieben wird . 
Dieses wird durch eine Verdickung im Gestänge durch die Mantelreibung beim 
Eintr e i ben in den Boden unmittelbar über der Schlitzsonde gehalten. Beim Zie -
hen der Sonde wird wiederum durch die Mantelreibung des Bodens das Plastik-
r ohr festgehalten und unmittelbar die Nutsonde in das Plastikrohr eingezo-
gen . Das Plastikr ohr wird dann durch eine vertiefte Spitze gehalten (Abb.lO) . 
Da s Bodenmaterial wi r d s o am Ausfließen gehindert und kommt relativ wenig 
gestö r t an die Obe rfläch e zur Probenbeurte ilung. Der Schlitz konnte vergrös -
s ert werden , die Prob enmasse r e i chte dadurch aus , um Laborversuche wie Ko rn-
ver t eilung , Bestimmung des natürli chen Wassergehaltes und Bestimmung der 
Plas tizitätsgrenzen durchführen zu können . Diese "Spezialschlitzsonde ", wie 
sie genannt wird , ist 200 cm lang . Sie hat an ihrem unteren Ende einen Schlitz 
von 80 cm Länge zur Aufnahme der Probe, e in Polye sterrohr als Überziehrohr 
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von 3 , 2 crn Außendurchmesser und 2 ,4 crn Innendurchmesser, 110 cm lang. Beim 
Ziehen wird das Polyesterrohr durch eine Scheibe unmittelbar über dem 
Schlitz gehalten . Es kann keine Probe auslaufen, das Gerät ist speziell für 
rollige Bodenarten unter Wasser geeignet. Dieses System wirkt aber nur, wenn 
durch die Lagerungsdichte des Bodens eine ausreichende Mantelreibung vorhan-
den ist, die zunächst die Plastikhülle in ihrer oberen Stellung festhält 
und dann bewirkt, daß die Nutsonde in die Plastikhülle hineingezogen wird. 
~olleneNul 
S ys~emskizze SpeziaL- Nutsonde 
Abp . 10 Nutsonde (Plastikrohr/vertiefte Spitze) 
In den obersten Bodenschichten mit allgernein lockerer Lagerung , in 
denen der Sand auf der Gewässersohle liegt, ist dieses System nicht funk-
tionsfähig. Hierfür wurde ein weiteres Gerät, die sogenannte "Karnmersonde" 
entwickelt (Abb . 11). 
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Diese Kammersonde besteht aus einer Schlitzsonde mit einem Mantel und zur 
Führung seitlich zwei Flacheisen, als Flügel a~sgebildet. Bei Rechtsdrehung 
wird die Nut geschlossen und die Probe am Ausfließen gehindert. Die Sonde 
kann geschlossen in den Boden eingetrieben werden, dann geöffnet werden, 
während durch Tieferschlagen die Probe in den Schlitz eindringt. Anschlies-
send wird die Kammer geschlossen. Der Probeninhalt beträgt im Schlitz 
ca. 100 - 140 g. Die Feinschichtung bleibt erhalten. Auch hier können ent-
sprechende Laborversuche mit der gewonnenen Probenmenge ausgeführt werden. 
Hierzu wurden im Labor Spezialsiebe entwi ckelt, um diese Proben untersuchen 
zu können. Die Kammersonde kann in l ockeren, mitteldicht und dicht gelager-
ten Böden eingesetzt werden. 
Beim Einsatz dieses Sondensystems muß das Gestänge, wie bereits be-
schrieben , durch ein Führungsrohr am Ausknicken verhindert werden. Dieses 
Führungsrohr darf nicht in die Gewässersohle einbinden, sondern muß bis 
eben über die Gewässersohle enden . Hierdurch ist gewährleistet, daß sich, 
nachdem die Nut gezogen is t , das Schiff bewegen kann , ohne daß die Rohre 
abgeknickt werden . Um hier eine weitere Bewegungsmöglichkeit zu schaffen, 
wurde in die Bühne ein Schlitz quer zum Schiff angebracht. Die Führungs-
rohre hängen dabei auf einer Spezialvo rrichtung und, wenn die Sonde im Bo -
den eingetrieben ist, kann sich das Schiff in der Länge des Schlitzes der 
Bühne bewegen, ohne daß das Rohr verbogen oder abgeknickt wird. Es können 
dabei Bewegunge n- des Schiffes bis zu 2 m seitlich aufgenommen werden. Die 
ersten Versuche erfolgten in der Ostsee in Bereichen mit starker Strömung. 
Es wurde festgestellt, daß die Führungsrohre keine ausreichende Festigkeit 
gegen Durchbiegung durch Strö mungsdruck boten . Hier wurde zusätzlich zum 
Führungsrohr ein Mantel rohr von größerer Knickfestigkeit eingesetzt. Die-
ses Mantel rohr verhindert ein Durchknicken des Führungsrohres, durch sei -
ne größere Festigkeit und höheres Gewicht hängt es l otrecht von der Büh-
ne nach unten und gewährleistet, daß die Sonde lo trecht in den Bode n e in -
getrieben werden kann (Abb.1 2) . Die Systeme sind a uch von kleineren Sc h i f-
fen aus einsetzbar. Es wurde hierfür eine Arbeitsbühne , die als Kragbühne 
an das Schiff angehängt wird, entwi ckelt , die nac h dem Bauk as t enprinzip 
entworfen wurde (Abb .l 3) . Sondierungen wurden mit diesem Gerä t b e r eits von 
mittleren Fischkuttern aus ausgeführt. Es besteht auch die Mögli chkeit , in 
Binnenseen und flachen Gewässe rn von zwei kräftigeren Ruderboot en o de r Pon -
t ons , die in Katamaranform durch einen Bodenbela g verbunden sind , z u a r-
beiten. Bei größe ren Sondiertiefen reichen diese Fahrze uge allerdings nicht 
mehr a us, da für das Ziehen e i n Kran oder ein Prahm mi t entsprechender Tra g-
kraft vorhanden sein muß . 
3.2.2 Rammsondierungen 
Dieses Sondierverfahren gab zunächst nur die Möglichkei t, Bodenp r o -
ben zu entnehmen, brachte aber keine Aufschlüsse über die Lagerungsdichte. 
Es wurden daher Ramms onden in gleicher Weise zum Einsatz gebracht und das 
Ausknicken durch Mantel - und Führungsrohre verhindert. Die schweren und 
leichten Ramms onden konnten somit zur Überprüfung der Lagerungsdichte des 
Bodens unter Wasser eingesetzt werden. 
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Systemskizze Seesond ierung 
Abb. 12 Sonde (Mantelrohr/ Führungsrohr ) 
Abb . 13 Kragbühne 
-
-
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3.2.3 Flügelsondierungen 
Eine weitere Mö glic hkeit ist der Einsatz von Flügelsondierungen un-
terhalb der Gewässersohle. Auch dieses wurde bere its mit Erfo lg durchgeführt. 
3.2.4 Isotopensondierungen 
Eine weitere Sondiermö gli chkeit ist d i e sogenannte "Isotopenso nde" 
(Abb. 14). 
Arbeitsschema für Isotopensonde 
Absc ~r".,- IINI 
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D.cNe t~c...,J 
Hi e r wird die Lagerungsdichte durch Direktmessung des Raumgewichtes mit 
Dichte- Feuchte -l'-1essungen b e stimmt . Durch Vergleichssondierungen mit Spitzen -
d r ucksenden , Ra~ns o nd en und zusätzliche Eichung dur c h Entnahme von ungestö r-
ten Bodenproben und Raumgewichtsbestimmungen konn t en diese Son den für grös -
sere Aufschlußtiefen einsatzfähig gemacht werden . Hie rbe i wird ein Rohr in 
den Boden e i ngetrieben , in dem dann die Tiefen - Isotopensende zum Einsatz 
kommt . Um eine möglichst geringe Störung des umlagerten Bodens zu erhalten, 
wurde diese s Rohr nicht eingerammt, dadurch würde eine Ve rdi chtung des Bo -
den s im Meßbereich e ntstehen , sondern eingebohrt. Die Erfahrungen ze igten , 
daß zunächst durch die Bohrung eine gewisse Auflockerung erfolgt, die aber 
nach kurzer Ze it durch Konsolidierung des Boden s am Rohr nicht mehr vorhan -
d~n ist . Es können dann einwandfr ei Messungen de s Raumgew i chtes des anste -
henden Bo dens durchgeführt werden . Diese Meßmetho de ist besonders für Raurn-
gewichtsbestimmungen von Bodenersatzmaßn ahmen unter Wasser geeignet . 
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3.3 Schallmeß- und geoelektrische Verfahren 
Ergänzungsmessungen , die ebenfalls in den Bereich Sondierungen 
zu rechnen sind, sind Unters uchungen mit Scha llmeß - und geoe lektris ch en 
Verfahren. Mit diesen Verfahren zeichnen sich folgende Möglichkeiten ab: 
a) Erkundung des Untergrundes vor dem Einsatz von kostspie ligen Bohrunge n 
auf See, um diese Bohrungen geziel t ansetzen zu können, und zwar in Be-
reichen, in denen mit dieser Methode Schichtveränderungen festgestellt 
werden. 
b) Ermittlung von Schichtgrenzen, die bei mit großen Abständen angesetz-
ten Bohrungen interpolie rt we rden müssen, um die Interpolierunq zu kon-
trol lieren und auf größe r e Genauigkeit zu bringen. Bei den bisher auf 
dem Markt vorhandenen Geräten konnten dabei nur Schichtgrenzen zwischen 
in ihren Eigenschaften s e hr stark untersc hiedlichen Bodenarten ermit-
telt werden. Besonders brauchbar sind diese Geräte, wenn Schichten mit 
sehr weicher Konsistenz über Schichten mit sehr fester Konsistenz oder 
großer Lagerungsdichte vorhanden sind. Di e durchgeführten Meßversuche 
in Berei ch e n, in denen Bohrreihen vorhanden waren, zeigten, daß die vor-
handenen Me tho den b e i unterschiedlichen Frequenzeinstellungen häufig 
s ehr unterschiedliche Ergebnisse zeigten. Es ist, um diese Methoden 
einsatzfähig z u mac h en , er f orderli ch , umfangreiche Meßreihen an bekann-
ten Bodenp r o filen durchzuführen, um hier jeweils die erforderli chen 
Einstellwerte der Geräte zu ermitteln. Wahrs c h e inli c h ist es notwendig, 
für die unterschiedlichen Bodenarten mit unterschiedli cher Durchdring-
barkeit für die Methoden jeweils die entsprechenden Einstellungen zu 
ermitteln, um dann solche Geräte mit Erfolg e inse tzen zu können. Sie 
würden umfangreiche Einsparungen kostspieliger Aufschlüsse durch Bohrun-
gen und auch durch Sondierungen im Endeffekt bringen. Hierzu sind aber, 
wie gesagt, noch umfangreiche Entwicklungsarbeiten und langwierige Ver-
suchsreihen im Feld erforderlich. Unter diesen Vorausse tzungen können, 
wie eingangs in diesem Abs chnitt gesagt, Vo raussetzungen geschaffen wer-
den und der Einsatz derartiger Geräte Erfolg zeigen. 
3.4 Spezialuntersuchungen 
Eine Spezialsonde wurde entwickelt, um die Tiefenlage von Dükern 
zu untersuchen. Diese Sonde ist als "stumpfe" Sonde ausgelegt, um einmal 
die Tiefenlage des Dükers unterhalb der Gewässe rsohle festzustellen, gleich-
zeitig die Bodenarten zu bestimmen, die den Düker jeweils überlagern. Mit 
den glei chen Sonden können Schiffswracks, die völlig im Sediment eingeschlos-
sen sind bzw. Wracktei le durch rasterförmige Anordnung der So ndierungen er-
kundet werden. Sie zeigen ebenfalls die Tiefenlage des Wracks und die das 
Wrack überlage rnden Sedimente . 
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4. Anwendung s beispiele 
4.1 Großdock HDW 
Für das in Kiel im Bau befindli che Großdock der Howaldtswerke 
Deutsche Werft (HDW ) zum Bau von Schiffen bis 700 . 000 NWT führte die BAW-
Fachgruppe Geo l ogie - umfangreiche Sondieruntersuchungen durch . Das Ba u-
vorhaben sah e i nen Unterwasserbodenaustausch bis zu einer Tiefe von 
NN - 35 m vor . 
Zur Durchführung eines Bodenaustausches waren folgende Fragen durch 
Untersuchungen zu klären : 
1. Mögl iche Sandentnahmestellen , in denen mehr als 2 Mi o cbm Sand von be-
stimmter Kornzusammense tzung wirtschaftlich entnommen werden konnten , 
ohne daß h ierdurch Gefährdungen der Küste hervorgerufen wurden . 
2 . Untersuchungen und Abnahme der Sohle der Unterwasserbaugrube bis zu ei -
ner Tiefe von NN- 35 m sowie Kon trolle des Verfüllvorganges . 
3 . Kontrol le und Prüfung der Lagerungsdi chte des Bodenersatzmaterials unter 
Wass er . 
Um diese Untersuchungen durchführen zu können , mußten teilweise neu-
artige Wege beschritten werden und neue Meßtechniken zur Anwendung kommen . 
Die Suche des Bodenersatzmaterials wurde mit Hilfe von räumlichen Seegrund-
karti e r ungen unter der Gewässers ohle mit den Spezialsonden der Fachgruppe 
und besonders mit der Vibrationske rnso nde aus geführt . Die Vibrationskernson -
de ge 't~ä hr leistete die Gewinnung ausreichender Probenmengen für die Laborun -
tersuc h ungen auf Eignung des Materials. Ein kombinierter Einsatz der verschie -
denen Geräte wurde für den Bodenaustausch angesetzt . Die Untersuchung der Un -
terwasse rb augrube umfaßte eine Kartierung der Sohle der Baugrube auf di e dort 
anstehenden Sedimente und etwaiges "Neusediment " und deren Mä chtigkeit , die 
sich aus dem Baggervorgang ergaben . Für diese Untersuchungen wurden die Vib-
r ationskernsonde und Spezialbodengreifer eingesetzt . Mit Hilfe der Vibrati on s -
kernsonde konnte die Lage der Baugrubensohle teilweise auch noc~ nach bereits 
erfolgter Überschüttung mit Bodenersatzmate rial festgestellt werden . 
Für die Bestimmung der Lagerungsdi ch te des eingebrachten Bodenersatz-
materials wurden zunächst Spitzendrucksondierungen und schwere Rammsondi e run -
gen durchgeführt . Aufgrund von Vergleichssondierungen mit beiden Systemen war 
es mögli ch , Nomogramme zu entwickeln , mit deren Hilfe die Schlagzahlen der 
schweren Rammsonde auf Spitzendruck in kp /cm2 umgerechnet wurden , um somit 
eine Einordnung in die verschiedenen Lagerungsdichten zu gewährleisten(Abb . 15) . 
Weitere Untersuchungen der Lagerungsdichte durch Direktmessung des Raumge wich -
t es mit Di chte - Feuchte -Messung erfolgten mit einer Isotopensonde. Hierzu wur-
den wiederum Vergleichssondierungen mit Spitzendruck- und Rammsonden ausge -
führ t und zusätzlich Eichungen durch Entnahme von ungestörten Bodenproben und 
Raumgewichtsbestimmungen daraus durchgeführt. 
Die Untersuchungen ergaben wertvolle Aufschlüsse und neue Erkenntnis -
se über das Verhalten von unter Wasser verklappten rolligen Bodenarten und 
deren Lagerungsdichten. 
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Abb . 15 Vergle i ch Spitzendrucksonde - schwere Rammsonde 
4 . 2 Hafen Pue r to Limon , Costa Rica , Mittelamerika 
Bei den weiteren Untersuchungen Ende des Jahres 1973 stellte die 
Fachgruppe Geologie ein Arbeitsprogramm für Baugrund- und Baustoffuntersu-
chungen für den Hafen Puerto Limon , Costa Rica im Rahmen der deutschen tech-
nischen Hilfe auf . Die Spezialsondiergeräte wurden für diesen Einsatz beson-
ders vorbereitet . Die Untersuchungsarbeiten wurden im Januar 1974 ausgeführt . 
I n den Monaten Januar bis Mai wurden Felduntersuchungen mit den Spezialson-
diergeräten für den Bau einer Molen - und Kajenanlage an Ort und Stelle 
durchgeführt . Ein Te il der Bodenproben wurde in einem Feldlabor ausgewer-
te t , der Rest im Labor in Kiel-Holtenau. Bei diesen Untersuchungen zeigten 
sich d i e Variationsmögli chkeiten der Spezialsonden unter erschwerten Be -
dingungen sowohl von der Wasserbewegung (schwere Dün1mgl her als auch für 
den Einsatz von Schiffen ohne Sonderausrüstung (Abb . l6). 
I m Rahmen dieser Untersuchungen wurde die Auswertung der Eindring-
geschwindigkeit der Sonden i m Hinbli ck auf die Festigkeit des Bodens durch 
vergleichende Labo runtersuch.ungen weiterentwickelt. Durch Vergleiche zwi -
schen den Eindringgeschwindigkeiten der Sonden je lfdm. mit den Plastizi-
tätsgrenzen und dem natürlichen Wassergehalt ließen sich durch die Sonden-
eindringungen einwandfreie Rückschlüss e auf die Konsistenz des anstehenden 
Bodens ziehen . Diese Vergleichsuntersuchungen wurden auch im deutschen Kü-
stenbereich erarbeitet und auch für rollige Bodenarten ermittelt . Hierbei 
wurden ebenfalls zum Vergleich die Ergebnisse von Rammsondierungen und Spit-
zendrucksondierungen verwandt (Abb.17). 
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4 . 3 Vergleichende Messungen längs einer Reihe von Bohrungen i m 
Fehmarnbelt mit Hilfe eines Sparkers der Firma Edger ton 
Zur Ergänzung und Verbesserung der Interpolationsgrundlagen bei ei -
ner mit großen Abständen durchgeführten Bohrreihe quer zum Fehmarnbelt wur-
den mit einem Sparker der Firma Edgerton Messungen von Bohrung zu Bohrung 
durchgeführt . Die Ergebnisse der Bohrungen zeigten, daß folgende Schichten-
serie vorhanden war: 
1 . Holozäne Sedimente (Sand, Torf, Gyttja). Die h o l ozänen Sande sind nur im 
Küstenbereich mit etwas größerer Mächtigkeit vorhanden. Im Bereich des 
Fehmarnbeltes selbst ist nur ein geringer Schleier zu beobachten gewesen, 
der sich ständig ver~agert . Hier steht der Meeresboden unter Erosion . Es 
steht Ges chiebemergel ohne Überdeckung an. 
2 . Pleisto zäner Be cken t on . Dieser Beckenton ist ein Stillwassersediment aus 
der Rückzugszeit der jüngsten Vereisung, der eine alte pleistozäne Schmelz-
wasserrinne ausgefüllt hat und nur örtlich ansteht. 
3. Pleistozäner Geschiebemergel mit Linsen aus tertiärem Tarras , pleistozänem 
Beckento n und pleistozänen Sanden. 
4. Als tiefste erbohrte Schicht steht tertiärer Tarras an . Es handelt sich um 
einen Colloid-Ton aus dem Untereozän IV. Diese Tarrasschicht wurde nur in 
eini gen Bohrungen erreicht und mußte auf große Entfernung interpoliert wer-
den. Die Grenze Ges chiebemergel-Tarras war die Hauptgrenze, die bei der 
Kontrollmessung e rfaß t werden sollte . Typisches Herkmal ist eine starke 
Aufwölbung im südlichen Teil des Profils nördlich der Insel Fehmarn. Die -
se Aufwölbung wird in dem überhöhten Profil stärker sichtbar. 
In den weiteren Bereichen ist eine r elativ horizontale Grenze zwischen Ge-
schiebemergel und Tarras zu beobachten , die ebenfalls auf sehr weite Ent-
fernung interpoliert werden mußte . Dieses Pro fil war für die geplante Unter-
suchung die Möglichkeit, bere its eine Anwendungsform des "Sparkers " zu 
überprüfen, und zwar die Möglichkeit , bei weiten Bohrabständen einen mar-
kanten Horizont, der eine Hauptgrenze im Schichtenaufbau darstellt , zu ver-
folgen und von Bohrung zu Bohrung zu interpolieren. Das Ergebnis der Mes-
sung und das interpolierte Profil nach den Bohrungen zei gen aufgetragen , 
daß die Grenze Pleistozän- Tertiär mit dem Sparker erfaßt werden konnte . 
Weitere Schichtgrenzen konnten nicht ausreichend genau ermitt elt werden. 
5. Schlußbetrachtung 
Um ausreichende Sicherheiten über die Genauigkeit der neuen Sondier-
metho den zu erhalten , sind vergleichende Meßreihen mit Bohrungen zur Eichung 
dieser neuen Geräte durchgeführt worden. 
Weiterhin wurden wie bereits erwähnt Erfahrungswerte gewonnen, die 
es zulassen, aus der Eintriebgeschwindigkeit der Sonde pro lfdm. bei gegebe-
ner Antriebsenergie Rückschlüsse über die Lagerungsdichte von rolligen Böden 
bzw. die Konsistenz von bindigen Böden zu ziehen. Durch Vergleichsuntersu-
chungen mit Spitzendrucksondierungen und Laboruntersuchungen , und zwar hier 
durch Vergleiche zwischen den Eindringgeschwindigkeiten der Sonden je lfdm. 
mit den Plastizitätsgrenzen und dem natürlichen Wassergehalt ließen sich 
durch die Sondeneindringung einwandfreie Rückschlüsse auf die Lagerungsdich-
te von rolligen Böden und die Konsistenz von bindigen Böden ziehen. Zum we i -
teren Vergleich wurden hier die Ergebnisse von schweren und leichten Rammson-
dierungen und anderen Feldergebnissen herangezogen. Durch diese Erweiterung 
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der Untersuchungsmögli chkeiten mit Sonden zur Beurteilung von Lagerungsdich-
ten und Konsistenz verbunden mit der ebenfalls entwickelten Möglichkeit , ge -
störte und ungestörte Proben mit den Sondiergeräten zu gewinnen, lassen sich 
für die Voruntersuchungen von Wasserbauten mittlerweile zahlreiche kostenauf-
wendige Bohrungen einsparen und durch Sondierungen erse t zen . Durch die Aus-
sagen der Felduntersuchungen kann häufig auch der Umfang der Laborarbeiten 
vermindert werden. Diese Möglichkeiten können für einfache Bauwerke auch oh-
ne, teilweise nur sehr schwierig durchführbare Bohrungen ausreichende Unter-
suchungsergebnisse liefern, wie es z .B. beim Bau von Dalben, Meßpegel u . ä . 
bereits erfolgt ist . Bei komplizierten Bauwerken lassen sich zumindest die 
Bohrungen in ihrer Anzahl einschränken und damit ebenfalls Kosten und Zeit 
einsparen. Mit Hilfe von zwischengeschalte ten Sondierungen kann mit den neu-
en Methoden das Info rmationsnetz über den Untergrund wes e ntlich erweitert 
und verbessert werden , da mit Sondi erungen mit geringere m Ko stenaufwand ein 
dichteres Untersuchungsnetz mö gli.c h ist . 
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1 . Ei nleitung 
Im Jahre 1971 wurde im Hansestadt Bremischen Amt in Bremerhaven 
die Möglichkeit erörtert, an der seinerzeit im Bau befindlichen Container-
kaje Kraft- und Spannungsmessungen an einer Reihe von tragenden Konstruk-
tionselementen über einen Zeitraum von mehreren Jahren durchzuführen . Es 
wurde damals beschlossen, solche Langzeitmessungen in zwei voneinander ge-
trennten Kajenquerschnitten vorzusehen und Spundbohlen und Tragpfähle in 
diesen Querschnitten sowie auch Bewehrungsstähle in derKajenplatte mit 
diesbezüglichen Meßstellen ausrüsten zu lassen . 
Die Abteilung Erd- und Grundbau der Bundesanstalt für Wasserbau 
in Karlsruhe wurde mit der Durchführung dieser Messungen und dem Einbau 
der dazu erforderlichen Meßeinrichtungen beauftragt . Die BAW hatte bereits 
vor dieser Zeit bei Probebelastungen einzelner Gründungspfähle der Kaje 
ähnliche Spannungsmessungen durchgeführt und aus den Meßergebnissen dann 
die Mantelreibungsverteilung entlang der Pfähle ermittelt. 
Die Messungen wurden im Juli 1974 abgeschlossen . Aus den vorlie-
genden umfangreich en Ergebnissen soll hier auszugsweise über die ermittel-
ten Spannungen und Kräfte in einigen Spundbohlen und Tragpfählen berich-
tet und Sinn und Zweck dieser Messungen dargestellt werden , wobei die bo-
denmechanische I nterpretation der Meßergebnisse wegen des komplexen Trag-
verh altens der Gründungselemente in diesem Rahmen nur and• _l\.o.ngsweise er-
folgen kann. 
Eine umfassende Beschreibung des Bauwerkes enthalten die diesbe -
züglichen Veröffentlichungen von Dr.-Ing. Schenck in der Fachzeitschrift 
" Die Bautechnik", Heft 5, 6 u. 7/1975. 
2 . Zweck der Messungen 
Infolge von Bodenaustausch war in einer Tiefe von NN- 17 , 00 m 
zwischen dem eingespülten Seesand und dem gewachsenen Boden durch erneu-
te Ablagerung auf der Baggersohle eine etwa 0 , 5 m dicke Schlickschicht 
verblieben. (Bild l) Diese Schlickschicht stellte bis zu ihrer Konsoli-
dierung eine Gleitfläche für den darüber liegenden Seesandkörper dar und 
konnte somit eine in ihr er Größe und Wirkung nicht abschätzbare , seewärts 
gerichtete Horizontalbeanspruchung der Kajenkonstruktion bewirken . 
Diese besondere Problematik veranlaßte seinerzeit den Bauherrn , 
wie eingangs erwähnt , die in den einzelnen Gründungselementen auftreten-
den Spannungen und Kräfte mit meßtechnischen Mitteln zu erfassen und hier 
besonders die nach der ersten Abbaggerung der Sohle vor der Wand eintre-
tenden Spannungsänderungen an den Gründungspfählen und den Spundwänden 
festzustellen und über einen längeren Zeitraum zu beobachten. 
3. Meßverfahr en 
Da Dehnungsmeßstreifen sich bei ausreichender Erfahrung in der 
Einbautechnik als die bis jetzt einzigen Meßelemente ohne nennenswerte 
Ausfälle an Spundbohlen und Stahlpfählen mit in den Boden einrammen las-
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sen, konnte bei diesen Messungen nur das elektrische Widerstandsverfahren 
zur Anwendung gelangen. Hier waren alle Meßstellen bereits vor dem Rammen 
in die betreffenden Stahlpfähle und Spundbohlen einzubauen und mit diesen 
zusammen dann einzurammen. 
Da dieses Meßverfahren in der technischen Literatur umfassend ver-
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Die Messungen erfolgten in zwei getrennten Kajenquerschnitten im 
Block 10. Bild l zeigt einen solchen Querschnitt mit allen darin befindli-
chen Konstruktionselementen und den anstehenden Bodenschichten . 
Die Draufsicht in Bild 2 läßt dann d ie eigentliche Meßzone mit den 
beiden "Kajen-Meßquerschnitten Nord und Süd" erkennen . Hier sind die Meßboh-
len in der vorderen und in der hinteren Spundwand und die Meßpfähle in den 
Tragpfahlreihen deutlich gemacht. 
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Abb. 2 Kaj e n - Draufsicht im Meß z onenb e r e ich 
5. Biegespannungen in der vorderen Spundwand und in der 
P 1 - Tragpfahlreihe 
Die Bilder 3 und 4 zeigen jewe ils a us e ine m der b e iden Kajen-Meßquer-
schnitte den Verlauf der Bie ge spannungen in der vorderen Spundwand und in 
dem unmittelbar hinter der Spundwand stehe nden P 1 - Tragpfahl nach der Tie-
fe zu graphisch aufgetragen . Es handelt sich dabei um die letzten drei Mes-
sungen aus den Jahren 1972 , 197 3 und 19 74. Die Abbagge rung der Sohle vor 
der Wand auf NN - 16,00 m war bereits e inige Monate vor der Messung 1972 
(Mai) erfolgt . 
Der Verlauf der Biegespannunge n in de r vorderen Spundwand zeigt , daß 
das Momentenmaximum bei allen drei Kurven auf gleicher Höh e , und zwar bei 
NN- 11,80 m liegt und daß die maximalen Biegespannungen nach der Abbagge-
rung der Sohle vor der Wand auf 9 11 kp /cm2 angewachsen sind . 
Bei der Betrachtung des Biegespannungsverlaufes am P 1 - Tragpfahl 
fällt vor allem das starke Anwachsen der Biegespannungen im Bereich der obe-
ren Meßquerschnitte auf . Während von 1972 bis 1973 die Bie gebeanspruchung 
dieses Pfahles sich kaum verändert h at , ist danach im Zeitraum bis zur Mes-
sung im Jahre 1974 eine e rheblic h e Zunahme dieser Spannun~sgrößen festzu-
stellen. Die maximalen Biege spannungen sind von 665 kp /cm auf 856 kp/cm2 
angewachsen und haben sich dabei nach ob en verlagert. 
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Abb.3 Biegespannungsverlauf in einer Me ßbohle der vorderen Spundwand 
Zusammenfassend ist aus der Biegespannungsvertei lung sowohl an der 
Meßbohle in der vorderen Spundwand als auch am Meßpfahl in der P 1 - Trag-
pfahlreihe zu erkennen, daß trotz der obengenannten Biegespannungszunahme 
die befürchtete Horizontalbeanspruchung der vor deren Spundwand und der da-
hinterste h enden Gründungspfähle infolge seewärts gerichteten Gleitens des 
eingespülten Seesandkörpers nicht oder nur unbedeutend e ingetreten ist. Das 
heißt, das Gleiten des Seesandkörpers ist vom Zeitpunkt der e rs ten Abbagge -
rung der Sohle vor der Wand bis zur letzten Messung im Juli 1974 nicht zu-
stande gekommen. Die ermittelten Biegespannungsgrößen liegen hier weit un-
terhalb einer kritischen Beanspruchung und werden vermutlich hauptsächlich 
nur vom eigentlichen Erddruck h inter der Wand bewirkt . 
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Abb.4 Biegespannungsverlauf in einem Meßpfahl in der P 1-Tragpfahlreihe 
6. Normalspannungen im P 1-Tragpfahl, 
Kraftverlauf entlang des Pfahles 
Auf Bild 5 ist der Kraftverlauf am Pfahl nach der Tiefe zu aufge-
tragen. Es handelt sich dabei wiederum um die drei letzten Messungen in 
der Zeit von 1972 bis 1974. Diese graphische Auftragunq läßt die boden-
mechanischen Vorgänge an diesem Pfahl gut erkennen. So wird zum Beispiel 
sichtbar, daß bis zum Mai 1973 die am Pfahlkopf aufgenommenen Normalkräf-
te (Nutzlasten) bereits im oberen Bereich des eingespülten Seesandkörpers 
in den Boden eingetragen werden. Das ist ein Vorgang, der bis zu diesem 
Zeitpunkt auf eine außergewöhnlich hohe wirksame Mantelreibung zwischen 
Pfahlmantel und Boden schließen läßt. 
Aus dem aufgetragenen Kurvenverlauf ist jedoch auch zu ersehen, 
daß bis zum Zeitpunkt der letzten Messung im Juli 1974 die Eintragung der 
Normalkräfte in den Boden nicht mehr nur im oberen Bereich des eingespül-
ten Seesandes sondern kontinuierlich bis hinunter in den gewachsenen Bo-
den erfolgt. Dieser Vorgang deutet darauf hin, daß bis zum Juli 1974 eine 
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gewisse Normalisierung des Tragverhaltens der P 1-Tragpfähle eingetreten 
ist. 
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Abb.S Normalkraftverlauf in e inem Me ßpfahl in de r P 1-Tragpfah l r eihe 
Das Wiederanwachsen der Druckkrä fte im Be reich von NN - 11, 80 m bis 
NN- 13,80 m ist o ffensichtli c h auf den Einfluß ne gative r Man t elre ibung 
zurückzuführen, von der sicherlich auch die darübe rliegende n Me ßquers ch n it-
te auf Grund der dort sichtbaren Reduktio n de r aufgetrete nen Druckkräfte 
mit beeinflußt worden sind. 
Negative Mantelreibung deutet jedoch auf Setzungstendenzen des da-
runter anstehenden Bodens hin. Solche Setzungen können zu einem Teil be -
reits durch Konsolidierungserscheinungen der zwischen dem eingespülten See-
sand und dem gewachsenen Boden abgelagerten Schlickschicht bewirkt und zum 
anderen Teil durch Setzungen der anstehenden Schluff- und Tonschichten her-
vorgerufen worden sein. 
Der Beginn der Konsolidierung der Schlickschicht in der Zeit vor Ju-
li 1974 und das Ausbleiben einer mehr oder weniger großen seewärts gerich-
teten Bewegungstendenz des eingespülten Seesandkörpers nach der Abbaggerung 
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der Sohle vor der Wand stehen sicherlich in einem ursächlichen Zusammen-
hang und sind so als herausragender Teil der Ergebnisse dieser Messungen zu 
sehen, über die hier in kurzgefaSter Form berichtet wurde. 
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ÜBERLEGUNGEN ZUR FÜHRUNG DES NACHWEISES 
DER STANDSICHERHEIT IN DER TIEFEN GLEITFUGE 
'considerati ons upon the Calculation of the Stability 
a t the Lower Failure Plane 
Zusammenfassung 
Im Zuge der Anwendung von Permanentverpreßank.ern zur Sicherung von Uferwänden wird der Nachweis der Standsicherheit 
in de r tiefen Gle i tfuge nach Kranz im Lichte neuerer theoretischer und experimenteller Forschungsarbeiten betrach-
tet. Es wird vorgeschlagen, als Sicherheitsdefinition die Felleniusregel zu verwenden . Zum Ansatz der Erddruckkräf-
te , der Wasserdruckkräfte und zur Wahl der Gleitfläche werden Hinweise gegeben . 
Summary 
With the use of permanent grouted anchors in the constructio n <Jf embankme:nts the calculation o f the stability at 
t he lower failure plane according to Kranz is considered in the light of new theoretical and exper..imental r esearch 
werk . It is proposed to use the rule o f Fellenius as definition o f safety. Suggestions are made to the earthpre ssure 
forces, waterpressure forces and to the choice o f the failure plane. 
Schulz: Standsicherheit-in der tiefen Gleitfuge 
I n h a 1 t 
1. · Einleitung 
2. Grundprinzip des Nachweises 
3. Zum Ansatz der Gleitfuge 
3. 1 Allgemeines 
3.2 Ansatz der tiefen Gleitfuge 
Stützwand 
3.3 Gekrümmte Gleitfuge 
3.4 Gerade Gleitfuge 
3.5 Krafteinleitung 
3.6 Maßgebende Gleitfuge 
4. Innerer oder äußerer Schnitt 
4.1 Innerer Schnitt 
4.2 Äußerer Schnitt 
















5.1 Erddruckkraft 162 
5.2 Erdwiderstandskraft 163 
5.3 Erddruckkraft auf die Ersatzankerwand 163 
6. Gleichgewicht der Vertikalkräfte an der 
Stützwand 
7. Zum Ansatz des Wasserdruckes 
7.1 Ruhendes Wasser 





8. Zur Sicherheitsdefinition 164 
8.1 Sicherheit bezogen auf die Ankerkräfte 164 
8.2 Sicherheit bezogen auf die Scherspannungen165 
9. Vergleich mit Geländebruch 169 
10. Literatur 170 
Mitt.Bl.d.BAW (1977) Nr.41 
Sc h ul z: Standsicherheit in der tiefen Gleitfuge 






















Horizontalkomponente der Ankerkraft 
Breite des Gle itkörpers 




Resultierende der auf die vertikalen Gl e itkörpe rsei tenflä -
chen wirkenden Kräfte e inschl .i. d . Gle itfuge geschnitte -
ner Ankerkräfte 
Ve rtikale Di ffe renzkraft an der Stützwand 
Wasse rdruckkraft a m re chten Schnittufer 
Wasserdruckkraft am linken Sc hnittufer 
Ank e rabstand 
Verschiebungsmaß für Ersatzankerwand 
r ech n . Krafteinle itungsstrecke 
Wasserdruck auf der Gl e itfläche 
eff . Kohäsion 
eff. Winke l der inneren Re ibung 
Ri chtungswinkel von ~ S gege n die Horizontale 
Gleitflächenwinke l gegen die Horizonta l e 
Ne igungswinkel der Erddruckkraft E1 
Neigungswinkel der Erdwiderstandskraft gegen d i e Horizon-
tale 
Nei gungswinkel der Anker gege n die Ho rizontale 
Sicherheit 
Si ch erheitsbeiwert für die Erdwiderstandskraft 
Index der laufende n Lame llen 
I ndex für die Summation über alle Anke rlagen 
I ndex , der Mi ttelwerte angibt 
Index für die Summation de r geschnittenen Ankerlagen 
Index b e i Kräften am aktiven Erddruckkeil 




Mitt.Bl . d .BAW (197 7) Nr . 41 · 55 
156 
Sch ulz: Standsicherheit in der tiefen Gleitfuge 
1. Einleitung 
Beim Ausbau bestehende r Bundeswasserstraßen im Binnenbereich hat 
si ch in der letzten Zeit häufig der e in- oder zweiseitige Spundwandausbau, 
bei dem die Uferwand im allgemeinen durch eine unter 45° geneigte, am 
Spundwandkopf angreifende Ankerlage gehalten wird, als wirtschaftlich er-
wiesen. Für die Bemessung ?er Länge dieser Verankerung steht das in der 
EAU 1971 dargestellte Verfahren nach Kranz zur Verfügung, welche s s olange 
keine Schwierigkeiten bereitet , solan~e die Anker nicht vorgespannt sind , 
also die klassische Ankerwand, Ankertafeln, Spundbohlen ode r MV-Pfähle ver-
wendet werden. 
Bei schwierigen Baugrundbedingungen wurden in der jüngsten Vergan -
genheit jedoch auch vorgespannte Anker für die Sicherung der Uferwände ein-
gesetzt, bei denen die Frage der Führung des Standsicherheitsnachweises in 
der tiefen Gleitfuge erneut aufgewo rfen worden ist. Darüberhinaus hat die 
wissenschaftliche Erforschung des Tragverhaltens rückverankerter Wände, ver-
ursacht dur ch die zunehmende Anwendung bei der Sicherung von senkrechten 
Baugrubenböschungen, einen erhebl ichen Fortschritt zu verzeichnen, so daß 
nachfolgend einiges zur Führung dieses Nachweises unter Be rücksi c htigung 
der neueren Erkenntnisse mitgeteilt we rden s oll. 
2. Grundprinzip des Nachweises 
Der Nachweis der Standsi cherheit in der tie fen Gleitfuge nach Kranz, 
1953, wird im wesentlichen als bekannt vorausgesetzt (EAU, 1971), weshalb 
n ur die Grundzüge des Verfahrens erläutert werden s o llen . 
De m Nac hwe is liegt die Vorstel lun g zugrunde , daß die über die An-
ker eingeleiteten Kräfte durch die Mobilisierung von Scherspannungen in 





Abb. 1 Ermittlung der Standsi cherheit der Verankerung in der tiefen 
Gleitfuge 
Der über der tiefen Gle itfuge liegende Bodenkörper wird nach Kranz, 
1953 , von de r in der Gle itfuge des akt i ven Erddruckkeils wirkenden Gleit-
flächenkraft Q und von der auf die Anker- bzw. Ersatzankerwan d wirkenden 
a 
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Abb. 2 Lage und Form der Gleitflächen in Modellvers uchen, nach Wolff , 1975 
Die in der tiefen Gleitfuge wirkende Gleitflächenkraft Q liefert 
im Krafteck bei voller Ausschöpfung der Scherfestigkeit- gegebenenfalls un-
ter Einschluß einer in der Gleitfuge anzusetzenden Kohäsionskraft - die ma-
ximal mögliche Ankerkraft (Abb.l) . 
Weitere Einzelheiten zu dem Verfahren sind aus der angegebenen Lite-
ratur zu entnehmen. Damit das Verfahren in sich widerspruchsfrei ist , müs-
sen folgende Voraussetzungen erfüllt sein (Kranz, 1953): 
a) die Stützwand selbst ist starr und mitsamt der Ankeranschlüsse stand-
sicher , 
b) die Ankerkräfte können an das Erdreich abgegeben werden, 
c) die Stützwand wird durch den aktiven Erddruck belastet , 
d) die Plastifizierung erfolgt nur in den untersuchten Gleitflächen , im üb-
rigen Bereich ist der Boden vollkommen starr, 
e) die Anker sind nicht vorgespannt, 
f ) die tiefe Gleitfuge wird als Gerade angesetzt . 
Auf die Punkte c), d), e) und f) wird nachfolgend eingegangen, die 
Punkte a) und b) können als jederzeit erfüllbar angesehen werden . 
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3 . Zum Ansatz d e r Gleit fuge 
3.1 Allgemeine s 
Bei dem Nachweis werden eindeutige Gleitlinien vorausgesetzt , die 
üb r igen Bereiche bleiben vollkommen starr . Die Tragfähigkeit wird als obe-
rer Grenzwert ermittelt: Obgleich dies mit dem tatsächlichen Baugrundverhal-
ten n i ch t übere i nstimmt , wird weiterhin von dieser Annahme für den zu unter-
suchenden Bruchzustand ausgegangen , der nach Untersuchungen von Schmitt , l974 , 
dem plastizitätstheoretisch exakten oberen Grenzwert sehr nahe kommt . 
3.2 Ansat z de r tiefen Gl e itfuge an de r Stützwa n d 
Der Nachweis der Standsicherheit in der tiefen Gleitfuge ist von 
Kranz für im Erdreich frei aufgelagerte Wände konzipiert worden , bei denen 
die tiefe Gleitfuge eindeutig vom Fußpunkt der Stützwand ausgeht . 
Bei eingespannten Wänden ist der Ansatzpunkt der Gleitfuge nicht 
ohne weiteres eindeutig festzulegen . I n der Praxis hat sich die Regel durch -
gesetzt , die Gleitfuge im Querkraftnullpunkt der Wand anzusetzen . Dies konnte 
bisher weder durch Modellversuche noch durch Bere chnungen geklärt werden . Es 
scheint jedoch insofern sinnvoll zu sein, als die Verformung der Wand diesen 
Punkt von der Kinematik her als Ansatzpunkt für die tiefe Gleitfuge nahe legt . 
Weitere Überlegungen in dieser Richtung sind von Schmidt , 1974 , an -
gestellt worden , der den Anfangspunkt der Gleitfuge solange variiert hat , 
bis sich für die Standsicherheit ein Minimum ergeben hat. 
Da jedoch mit der üblichen Vo rgehensweise bisher keine Schäden ein-
getreten sind , ist e·s sinnvoll , den bisherigen Ansatzpunkt der tiefen Gleit-
fuge beizubehalten , obgleich hiermit wahrscheinlich nicht die wirtschaftli ch -
ste Lösung gegeben ist. 
3 . 3 Gek rümmt e Gl eitfuge 
Bereits Kranz weist darauf hin, daß die sich zwischen Stützwandfußpunk t 
und Fußpunkt der Ankerwand einstellenden Gleitflächen gekrümmt sind , daß 
aber die gerade tiefe Gleitfuge von allen untersuchten Gleitfugen jeweils 
den kleinsten Verankerungswiderstand ergeben hat. Durch eine Reihe von Mo -
del l versuchen (z . B. Jelinek / Ostermayer , 1967 , Stavropoulos , 1972 , Schmitt , 
1974 , Wolff , 1975) ist im Rahmen der Gültigkeit von Modellversuchen nachge -
wiesen worden , daß nach oben gewölbte Gleitflächen (Abb . 2) auftreten. 
I n den Modellen mit durchgehenden Ankerplatten (ebene r Verformungs -
zus t and) gingen d i e t iefen Gleitfugen in der Regel jeweils von der Hinter-
kante der Verankerungsstrecken aus. Überträgt man diese Beobachtung vom Mo -
dell auf die Natur , so muß man die gekrümmten Gl e itfugen tatsächlich am Fuß-
punkt de r Anker beginnen lassen . 
Bei Einzelankern , wie sie in der Natur sehr häufig vorkommen , liegt 
j edoch kein ebener , sondern ein räumlicher Verformungszustand vor . Dies be -
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deutet, daß bei großen Ankerabständen jeder Einzelanker einen mehr oder we-
niger keilförmigen Erdblock zur Übertragung der eingeleiteten Kräfte mobili-
siert. 
Um mit den für den ebenen Fall geltenden Verhältnissen rechnen zu 
können, muß die Ersatzankerwand so weit in Richtung Stützwand vorgeschoben 
werden, daß in der Ebene der Ersatzankerwand die Bedingungen des ebenen 
Deformationszustandes erfüllt sind. 
Die EAU (E 66) gibt für diese Verschiebung kein Maß an. Der Abstand 
der Anker darf jedoch nicht größer als die halbe Krafteinleitungsstrecke sein. 
Die Empfehlungen des Arbeitskreises "Baugruben" 1974 geben das Verschiebungs-
maß grundsätzlich mit e = 1/2 a an. Stavropoulos, 1972, schlägt vor, die 
Kraftausbreitung unter dem Reibungswinkel anzunehmen und das Maß, um das 
die Ersatzankerwand in Richtung der Stützwand verschoben werden muß, bei 
sonst gleichen Verhältnissen wie in der EAU mit dem Wert 
a 
e = 4 · tan (jJ' (1) 
anzusetzen. Hierbei wird der ebene Zustand bereits als gegeben angesehen, 
wenn die Ersatzankerwand in der Mitte zwischen Ankerende und tatsächlicher 
Ebene gleichmäßiger theoretischer Spannungsverteilung (Abb.3, Abstand 









Abb. 3 Erforderlicher Zuschlag zur theoretischen Ankerlänge 
Dieses Problem tritt in der Regel bei den hochtragfähigen, auch in 
bindige n Böden anwendbaren Permanent-Verpreßankern mit Krafteinleitung vom 
Anke rfuß h e r auf. 
Nach der EAU müßte bei Anwendung einer gekrümmten tiefen Gleitfuge 
in Verbindung mit Einzelankern die Ersatzankerwand zur Berücksichtigung 
des ebenen Deformationszustandes erst dann nach vorn gesetzt werden, wenn 
der Abstand der Anker größer als die halbe rechnerische Krafteinleitungs-
strecke wird. Dies ist nach Lage der Dinge inkonsequent, weshalb hier vor-
geschlagen wird, die Ersatzankerwand grundsätzlich um das durch Glg (1) 
angegebene Maß zu verschieben. Abschließend sei noch erwähnt, daß bei An- .·· 
satz einer gekrümmten Gleitfuge die Form der Gleitfläche solange variiert 
werden muß, bis ein Minimum für die Standsicherheit gefunden worden ist. 
Mitt.Bl.d.BAW (19 77) Nr.41 159 
Schul z: Stands i che r hei t in der t iefen Gleitfuge 
Ein praktikables Verfahren zeigten Jelinek/Ostermayer, 1967, auf. Hierbei 
wird die Form der als Gleitfläche gewählten logarithmischen Spirale bzw. 
deren Ursprung in Abhängigkeit vom Reibungswinkel des Bodens variiert. Ei-
ne weitere Möglichkeit ein'es schnellen Auffindens von log. Spiralen findet 
sich bei Weißenbach, 1975. Die Untersuchung wird einfacher, wenn der Schnitt-
punkt der Resultierenden aller bekannten Kräfte konstant gehalten werden 
kann. In Abschnitt 8 wird eine weitere Möglichkeit für den Nachweis bei ge-
krümmter Gleitfuge gezeigt. 
3.4 Gerade Gleitfuge 
Gerade Gleitflächen zwischen Stützwandfußpunkt und Fußpunkt der 
Anker- oder Ersatzankerwand erleichtern die rechnerische Behandlung des 
Standsicherheitsproblems wesentlich, so daß diese Form der Gleitfläche für 
die praktische Arbeit bisher die größere Bedeutung erlangt hat. 
Bei der Anwendung der geraden tiefen Gleitfuge auf Einzelanker 
empfiehlt die EAU, den Fußpunkt der Ersatzankerwand in der Mitte der Kraft-
einleitungsstrecke zu wählen. Damit kann die in der einfacheren Form der 
Gleitfläche liegende Unsicherheit als abgedeckt angesehen werden. Tatsäch-
lich täuschen gerade tiefe Gleitfugen in vielen Fällen höhere Sicherheiten 
vor als wirklich gegeben sind. Deshalb scheint es gerechtfertigt, den An-
satzpunkt der geraden tiefen Gleitfuge von vornherein in Richtung Stütz-
wand zu verschieben. Bisher ungeklärt, weder durch Versuche noch durch Be-




In diesem Zusammenhang ist die Frage der Krafteinleitung entlang 
der Krafteinleitungsstrecke von großer Bedeutung. Aufgrund von Messungen 
in der BAW (A,Pb.4) ist die Vermutung berechtigt, daß bei Ankerbohlen, 
MV-Pfählen und Monoankern die Einleitungsintensität am Anfang der Kraftein-
leitungsstrecke unter Gebrauchslasten größer ist als am Ende, während z.B. 
bei Druckrohr-Allkern die Krafteinleitung im Bereich des Ankerendes ein Ma-
ximum besitzt. Bisher ist nicht untersucht, ob diese unterschiedlichen Kraft-
einleitungsarten die Lage des theoretischen Ersatzank erwandfußpunktes beein-
flussen. 
Krafteinleitung vom 'Anfang 






























Abb. 4 Verteilung der Mantelreibung entlang der Krafteinleitungsstrecken 
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Von diesem theoretischen Ankerwandfußpunkt aus wäre dann noch die, 
die räumliche Wirkung berücksichtigende Verschiebung von e = a/(4 tan ~') der 
Ersatzankerwand vorzunehmen. 
Solange jedoch die Lage des theoretischen Ersatzwandfußpunktes durch 
Versuche oder Berechnungen nicht geklärt ist, sollte von den in den Empfeh-
lungen des Arbeitsausschusses "Ufereinfassungen" angegebenen Regeln nur in 
begründeten Ausnahmefällen abgewichen werden. 
3.6 Maßgebende Gleitfuge 
Bei nur einer Ankerlage sind die beiden Endpunkte der maßgebenden 
Gleitfuge eindeutig festgelegt. 
Bei mehreren Ankerlagen dagegen ist nach Ranke/Ostermayer, 1968, 
für jede Ankerlage die erforderliche Standsicherheit in der tiefen Gleitfu-
ge nachzuweisen. Die Versuche von Wolff scheinen jedoch darauf hinzuweisen, 
daß bei mehreren Ankerlagen der unterste Anker die tiefe Gleitfuge festlegt 
und damit als maßgebend für den Nachweis angesehen werden kann. 
4. Innerer oder äußerer Schnitt 
4.1 Innerer Schnitt 
Bei der Anwendung des inneren Schnittes (Abb.l), bei dem nach Kranz 
das System zur Erfüllung der Gleichgewichtsbedingungen zwischen Erdkörper 
und Stützwand durchgeschnitten gedacht wird, muß als Reaktionskraft der ak-
tive Erddruck angesetzt werden. Dieser steht zwar nach Verteilung und Größe 
in engem Zusammenhang mit den ~ durch die Verankerung geschaffenen Verhältnis-
sen, hat jedoch eigentlich als innere Kraft keinen Einfluß auf die Standsi-
cherheit (Jeline ~/ Ostermayer, 1967). Bei vorgespannten Ankern, insbesondere 
bei mehrlagiger Verankerung, kommt der Frage des zutreffenden Erddruckes und 
seiner Verteilung zwar eine erhebliche Bedeutung für die Bemessung der Wand 
und der Anker selbst zu, jedoch wird die Standsicherheit des Gesamtsystems 
allein von der in der tiefen Gleitfuge mobilisierbaren Scherfestigkeit be-
stimmt, weshalb letztlich die von Kranz aufgestellte Forderung nach Ansatz 
des aktiven dreieckförmigen Erddrucke s und - damit zusammenhängend nach der 
starren Stützwand - nicht notwendig ist. 
4.2 Äußerer Schnitt 
Wendet man den äußeren Schnitt an, bei dem das System Wand-Boden-An-
ker auf der passiven Seite vom umgebenden Erdreich getrennt gedacht wird, 
Abb.5, so muß die für das Fußauflager der Wand no twendige Stützkraft in die 
Gleichgewichtsbetrachtung eingeführt werden. Diese Kraft ist natürlich über 
das Gleichgewicht der Stützwand auch vom Erddruck und seiner Verteilung so-
wie von den Ankerkräften abhängig. 
Letztlich ist es jedo ch gleichgültig, welcher Schnitt dem Nachweis 
zugrunde gelegt wird, wenn das Gleichgewicht an der Stützwand erfüllt wird. 
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Äußerer Schnitt 
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Abb. 5 Äußerer Schnitt beim Nachweis der Standsicherheit in der tiefen 
Gle itfuge 
5. Zum Ansatz der Erddruckkräfte 
5.1 Erddruckkraft 
Da die Erddruckkraft als innere Kraft anzusehen ist , müß t e im Zu-
sammenhang mit dem Nachweis der Standsicherheit in der tiefen Gleitfuge 
hierzu keinerlei Bemerkung notwendig sein . Da jedoch d i e Ankerkräfte bei 
der Sicherheitsdefinition nach Kranz von der Größe und der Verteilung des 
Erddruckes abhängen , soll hierzu kurz Stellung genommen werden . Dem Prob-
lem des Erddruckes im Zusammenhang mit verankerten Wänden ist in jüngster 
Vergangenheit auch im deutschen Sprachraum beachtliche Aufmerksamkeit ge -
s chenkt worden (Stavropoulos , 1972, Stroh , 1974 , Schmitt , 1974 , Wolff , 1975 , 
Breth / Romberg, 1972 , Egger , 1972) . Nach diesen Arbeiten ist der Gesamterd-
druck auf eine verankerte Stützwand größer als der aktive Erddru ck . Die in 
den Model l versuchen gemessenen Ankerkopfverschiebungen las sen allerdings 
keinen Rückschluß auf natürliche Verhältnisse zu . Hierzu zeigen die Berech-
nungen (FEM) von Egger , daß die Verschiebungen der Ankerköpfe e i ne Entspan -
nung auf den aktiven Erddruck gewährleisten . Im Gegensatz dazu ergibt die 
FE- Berechnung von Stroh , daß mit vorgespannten Ankern der Gesamterddruck in 
Übereinstimmung mit Messungen in der Nat.ur über dem aktiven Erddruck liegt . 
Schmitt , 1974 , und Wolff , 1975 , schlagen vor , die Erddruckerhöhung durch Re-
duzierung des Wandreibungswinkels zu berücksichtigen , obgleich die Versuche 
im Mittel recht große Wandreibungswinkel , und zwar Werte über 2 / 3 ~ , erge -
ben haben . 
Begründet wird diese Regel , bei der die Erhöhung des Erddruckes von 
der Scherfestigkeit abhängig gemacht wird , damit , daß die Böden mit höherer 
Scherfestigkeit auch höhere Verformungsmoduli aufweisen und sich damit stär-
ker ve r spannen . Dieser Vorschlag i st noch nicht ausdiskuti ert, da er noch 
s ehr jung ist . Jelinek/Ostermayer , 1967, haben aufgrundder in Modellversu-
c h en beobachteten Gleitli nienfelder Erddruckbeiwe r te an gegeben, durch die 
eine Erddruckerhöhung im Bereich zwischen Anker und Fußauflager der Wand be -
rücksichtigt werden soll. Diese Erhöhung ist daran gebunden , daß die Fußver-
f ormungen sehr ge ring sind , was nach naturähnlich d urchgeführten Versuchen 
(Wo lff) und nach Mess ungen an ausgeführten Wänden nicht gegeben ist. Auch 
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dieser Vorschlag hat bisher keine allgemeine Anwendung erfahren . 
Die Erddruckverteilung hängt wesentlich von der Nachgiebigkeit der 
Ankerkopfpunkte ab, die bei längeren Ankern geringer ist als bei kürzeren. 
Obwohl mit langen Ankern geringere Stützwandverschiebungen verbunden sind, 
stellen sich bei kürzeren Ankern größere Erddruckkräfte ein . Dies zeigt,daß 
die durch die Anker in den Boden eingeleiteten Kräfte bei kurzen Ankern auf 
die Wand zurückwirken. 
Die im Bereich des Fußauflagers auftretenden Deformationen der Stütz-
wand können zu Erddruckumlagerungen führen, wie sich aus den erwähnten Modell -
versuchen und den bekannt gewordenen Messungen an Bauwerken gezeigt hat. Da-
nach ist die Fußdeformation i.d. Regel groß genug, um zwischen unterster An-
kerlage und Fußauflager eine von der Wandsteifigkeit abhängige mehr oder we-
niger ausgeprägte Erddruckreduzierung durch Gewölbebildung zu gewährleisten, 
die durch lange Anker in der untersten Lage unterstützt wird. Die Vorspan-
nung der Anker auf einen Teil der ihnen entsprechend der Erddruckverteilung 
zugedachten Kraft oder auch darüber hat keinen wesentlichen Einfluß auf die 
Standsicherheit selbst, sondern lediglich auf die Größe der Wandverschiebun-
gen, die sich durch die Vorwegnahme der zur Mobilisierung der Ankerkraft not-
wendigen Relativverschiebungen zwischen Anker und Boden reduziert. 
5.2 Erdwiderstandskraft 
Während auf der aktive n Seite de r Scherwiderstand des Bodens bereits 
voll mobilisiert ist, zeigte sich in Modellversuchen , daß die dabe i auftreten-
den Deforma tionen zwar zur Mobilis ierung der kleinsten erforderli chen Stütz-
kraft, nicht aber zum vollen Erdwiderstand , ausgereicht haben. 
Sollen daher die Deformationen der Wand insgesamt klein gehalten 
werden, s o ist es sinnvoll, den Erdwiderstand nicht voll anzusetzen, sondern 
die Stützwand so zu bemessen , daß er höchstens zu 2/3 , besser nur zur Hälfte, 
ausgenutzt wird, wie vom Arbeitskreis "Baugruben " empfohlen wird. Aufgrund 
der Wandverformung wird der Erdwiderstand in der Nähe der Baugrubensohle stär-
ker mobilisiert als im Bereich des Wandfußes, so daß eine Verlagerung des An-
griffspunktes des Erdwiderstandes nach oben auftritt. Hierbei - sowie beim An-
satz der Erddruckkräfte - sind die Empfehlungen des Arbeitskreises "Baugruben" 
zu beachten. 
5.3 Erddruckkraft auf die Ersatzankerwand 
Versuche und Messungen haben gezeigt, daß das System Wand-Boden-Anker 
in sich zwar Dehnungen erleidet , dennoch aber, besonders bei mehrfacher Ver-
ankerung, als Monolith denarmiert wird . Dadurch ist die Annahme einer Ersatz-
ankerwand insoweit gerechtfertigt, als hinter der durch die Krafteinleitungs-
strecken der Anker gebildeten Ebene größere Auflockerungen im Boden auftreten 
und sich hier eine aktive Gleitfuge e instellen kann. 
Der Erddruck auf die Ersatzankerwand ist als Rankine'scher Erddruck 
horizontal bzw. parallel zum Gelände gerichtet im unteren Drittelspunkt der 
Ersatzankerwand anzusetzen. 
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6. Gleichgewicht der Vertikalkräfte an der Stützwand 
Aus dem Eigengewicht der Wand und den schräg angreifenden Erddruck-
und Ankerkräften resultiert eine Vertikalkraft in der Stützwand, die viel-
fach durch die Vertikalkomponente der Erdwiderstandskraft nicht aufgenom-
men werden kann , sondern z usätzlich durch Spitzendruck und Mantelreibung 
im Gleichgewicht gehalten werden muß . 
Bei Anwendung des inneren Schnittes wird nur das Gleichgewicht des 
hinter der Stützwand liegenden Bodenkörpers betrachtet, wobe i diese verti-
kale Differenzkraft ke inen Einfluß ausübt . Beim äußeren Schnitt dagegen ist 
sie mit 





0 + l: j 
p 1 
A. sin S. 
J J 
(2) 
zu berücks ichtigen , wobei über al l e Anke rkrä fte zu summierer. ist. 
Nach den Empfehlungen des Arbeitskreises "Baugruben" ist V mit min-
destens 1 , 5 - facher Sicherheit i n den Baugrund einzuleiten. Darüberhinaus 
ist jedoch zu fordern , daß die Setzungen der Stützwand unter der Wirkung 
von V s o kle i n bleiben , daß sich d i e Größe des Wandreibungswinkels nicht 
wesentlich gegenüber dem angesetzten Wert verändert und daß keine Zwängun-
gen in den Ankeranschlüssen auftreten . 
7. Zum Ansatz des Wasserdruckes 
7.1 Ruhendes Wasser 
Ruh en des Wasser belastet , soweit ein Überdruck auftreten kann , die 
Stützwan d und muß in der Wandstatik berücksichtigt werden , es belastet aber 
nicht das Ko rngerüst des Bodens in horizontaler Richtung . Seine vertikale 
Ko mponente wird durch den Ansatz des Auftriebs raumgewi chtes erfaßt . 
7.2 Ströme ndes Wasser 
I n diese m Fall wird der Wasserdruck zweckmäßig wie in DIN 4084 , Bl . l , 
Vo rnorm Fe br . 1974 , beschrieben , angesetzt . Der Fall 6 b) der DIN, wonach 
das Strom- und Poten tialliniennetz gebildet werden muß , stimmt mit de m im "Tech -
nis che n Jahresbe ri cht 1972 "des Arbeitsausschusses "Uferein fassungen " angege - · 
b enen Vo rgehe n übe rein . 
8 . Zur Sicherhe itsde finition 
8.1 Siche r he it be zogen auf die Ankerkräfte 
Di e von Kranz vorgeschlagene llild durch die Empfehlungen des Arbei ts-
<wsschusses "Ufereinfassungen " allgemein verbindlich gemachte Sicherheitsde-
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finitionbezieht sich auf die Ankerkräfte, indem sie die im Bruchzustand 
maximal mögliche Ankerkraft der vorhandenen gegenüberstellt : 
n 
mögl. Pn 
vorh. Pn (3) 
Solange man davon ausgeht, daß hinter einer Wand der klassische Erddruck 
nach Größe und Verteilung entsteht und die Ankerkraft sich aus dem Gleich-
gewicht der Kräfte allein einstellt , kann diese Definition akzeptiert werden . 
Stützwände sind in der Regel nicht starr , so daß Erddruckumlagerun-
gen entstehen , die die Größe der vorhandenen, nicht aber der möglichen An-
kerkraft beeinflussen , weil letztere allein von der Scherfestigkeit des Bo -
dens abhängt. Die vorhandene Ankerkraft hat aber als innere Kraft keinen 
Einfluß auf die Standsicherheit , so daß die durch Glg. (3) gegebene Sicher-
he i tsdefinition fragwürdig wird. Auf dieses Problem haben bereits Petersen/ 
Schmidt, 1971 , Jelinek/ Ostermayer , 1967 , Schmitt , 1974 u.a . hingewiesen . 
Könnte man verbi ndlich festlegen , wie Erddruckkraft und -verteilung bei je-
der mö g lichen Kombination von Baugrund, Wandsteifigkeit, Ankerabstand , - län-
ge , -art , - neigung , - vorspannung und Aushubvorgang angesetzt werden mü ssen, 
so könnte man ·mit der obigen Definition eindeutig arbeiten . Daaberdie Wahl 
des zutreffenden Erddrucklastbildes nicht immer eindeutig möglich ist , wer-
den sich be i der Kräftedefinition immer wieder unterschiedliche Werte für 
die Standsicherheit ergeben . 
Abgesehen von diesem Nachteil der Kräftedefinition täuscht sie durch 
d i e einzuhaltenden Zahlenwerte auch größere Sicherheiten vor als durch die 
Mobilisierung der Scherfestigkeit gegeben sind. Hierauf haben bereits 
Petersen/Schmidt , 1971, Schmidt , 1974 , Schulz , 1976 hingewiesen und gezeigt, 
daß eine Sicherheit von n = 1 , 5 nach der Kräftedefinition nur einer Sicher-
heit von n = 1 , 2 bis 1 , 25 (Abb . 6) entspricht, wenn man die in der tiefen 
Gl eitfuge mobilisierbare zur mobilisierten Scherfestigkeit ins Verhältnis 
setzt. -, 
"l mit FeUeniusregel 
erf. nach DIN UJB~ 
'gt 
nach EAU ( 1971) 
-o-
~0 1, 5 2p 1[ nach Kranz 2,5 
L 
Abb. 6 .Gegenüberstellung der Sicherheiten nach Kranz und nach der 
Felleniusregel 
8. 2 Si che rheit bezogen auf die Scherspannungen 
Die Sicherheitsdefinition 
tan ~ ' 
n = tan ~~Ob I 
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auch Felleniusregel genannt, haben Petersen/Schmidt , 1971, für Baugruben 
des Hamburger Schnellbahntunnelbaues angewendet, dabei aber den Scherwi-
derstand des gesamten Bodens,_ also auch im Bereich des aktiven Erddrucks 
der Gleitfuge des Ersatzerddruckes, in gleichem Maße mobilisiert. 
Geht man davon aus, daß die Deformationen des ganzen Systems Wand-
Boden-Anker immer groß 9enug sind, um in der Ersatzankerwandebene die vol-
le Entspannung des Bodens für die Entwicklung des Rankine'schen Erddruckes 
zu gewährleisten und geht man ferner davon aus, daß der Erdwiderstand in 
jedem Fall nur teilmobilisiert wird, so ist zu fragen, in welchem Maße die 
Scherspannungen in der tiefen Gleitfuge geweckt werden, um das Gleichge-
wicht dieses Systems zu gewährleisten. Das Maß der Mobilisierung der Scher-
spannungen in der tiefen Gleitfuge kann gleichzeitig als qualitatives Maß 
für die Größe der Verformungen angesehen werden, die das Gesamtsystem er-
leidet. 
Unter diesen Annahmen erhält man für die in Abb. 7 unter Anwendung 
des äußeren Schnittes dargestellten Verhältnisse, bei denen die Wasserdruck-
kräfte dem Strömungsnetz entnommen sind, aus dem Gleichgewicht in vertika-
ler Richtung und in Richtung der gerade angenommenen tiefen Gleitfuge den 
Ausdruck (Schulz , 1976) 
a' 1 ~·-----s------~c 
V 
Erm/rttung von LlS 
Abb. 7 Standsi cherheitsnachweis bei Anwendung der Felleniusregel und 
gerader Gleitfuge 
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ßS stellt die resultierende Kraft aller an den vertikalen Schnitt-
flächen des Bodenkörpers angreifenden Einzelkräfte und der geschnittenen 
Ankerkräfte dar , u , <P ' und c ' sind die jeweils mittle ren We rte im Bereich 
d . 1 . m m m er t l efen G eltfuge. 
Durch Einsetzen von Glg. (2) in Glg.(4) z . Bsp. erkenn t man , daß 
i n den Ausdrücken für ßS nur noch die Größen auftreten, die beim inneren 
Schnitt zu beachten sind. 
Bei unterschiedlichen Bodenschichten oder zur Berücksichtigung ge-
krümmter Gleitflächen empfiehlt es sich, ein Lamellenverfahren anzuwenden, 
we l ches unter Beachtung von Abb . 8 zu den Ausdrücken (Schulz, 1976) 
Abb. 8 Standsicherheitsnachweis bei gekrümmter Gleitfuge 
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l M sin E tan <P ' 
m H ~. + 1/n <P ' sin 8 l cos 8 + tan 1 m m m (6) 
n l 
Li G. sin 8. + M cos (E - 8 ) 




(G . -u . b. + c ~ b.- cot <jJ ~ )tan <jJ .' l l l l l l l 
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!'!. S sin E tan <P m El sin ö 1 tan <P. 
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!'!. S cos (E - 8) E cos (Öl-Sm) - _1_ E cos (Ö - 8 ) 1 nP p p m 
- V sin 8 + (Wr- Wl ) cos 8 
m m 
m 
- Z::n A cos (8 + s ) (8) 
l n m n 
führt. 
Bis auf die Glieder mit !'!. S , die die an den vertikalen Seiten des 
Gesamtkörpers angreifenden Einze lkräfte enthalten , ist der Ausdruck (6) 
mit den in DIN 4014 , Blatt 1, Vo rnorm, Febr . 1974 , angegebenen Formeln 
nach Bishop , 1954 , zur Berechnung der Standsicherheit eines Geländesprun-
ge s identisch . Dies besagt nicht , daß im vorl iegenden Fall die Standsicher-
heit gegen Geländebruch berechnet wird , sondern nur , daß die angewandte 
Sicherheitsdefinition zu derselben Rechenvorschrift führt wie beim Bö -
schungs- und Geländebr uch, 
Die hier in den Lamellenseitenflächen wirkenden Kräfte heben sich 
für die innen liegenden Seitenflächen aus Gleichgewichtsgründen au f , wenn 
angenommen wird , daß in dem Ausdruc k ccs 8 . - 1/n tan <1> 1 sin 8. mit genü-
gender Genauigke it 8 . durch 8 e rsetzt weraen kann . Oft kann ~it genügen-
der Genauigkeit auchlder Wertmdes Ausdrucks cos 8 + 1/n tan ~ sin 8 
gleich 1 gesetzt werden (Schulz , 1976) . m m m 
In den Gleichungen (4) bis (8) ist der Wandreibungswinke l für den 
Ersatzerddruck noch enthalten , damit diese Gleichungen auch für Ankerwän -
de , beim Nachweis der Standsicherheit vo n Fangedämmen ode r bei geneigtem 
Gelände angewendet werden können . 
Mit den o . a . Gleichungen läßt sich leicht die Standsicherheit in 
der ti e fen Gleitfuge mit Hilfe der Datenverarbeitung auf der Basis der vom 
Böschungs - und Geländebruch her vorhandenen Pro gramme berechnen . 
Die Zahlenwerte für die erforderl iche Sicherheit i n der tiefen Gle it-
fuge müssen natürlich neu festgelegt werden. Es dürfte sinnvoll sein , sie 
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auf die für den Geländebruch erforderlichen Werte abzustimmen. In der 
EB 44 des Arbeitskreises "Ba ugruben " werden anstelle der Kräftedefinition 
auch Partialsicherheiten auf d i e Scherparameter empfohlen , die in diesem 
Zusammenhang berücksichtigt werden können. 
9. Ve rgleich mit Ge l ändebruch 
Der gle i che Aufbau der Formeln für die Standsiche rheit in der tie -
fen Gle itfuge und der für den Ge ländebruchnachweis bei kreisförmigen Gleit-
flächen l egt es nahe , zu fragen , ob einer und wenn, welcher der beiden 
Nachweise maßge bend ist . . 
Schmitt , 1974 , stellt hierzu fest , daß bei ausreichender Sicher-
heit in der tie fen Fuge ein Ge ländebruch nicht eintreten kann . I n diesem 
Zusammenhang wird zwar oft auf die unterschiedliche Kinematik beim Bruch-
vorgang hin gewi esen , j edoch hat die Kinematik selbst bei den beiden Ver-
fahren keinen Einfluß auf die Mobilisierung der Scherspannungen , die al-
l ein von den untersuchten Gle i tflächen abhängen , ganz abgesehen davon ,daß 
sich die Kreisgl e itfläche bei verankerten Wänden kinematisch nicht zwangs -
läufig e instellt (Schmitt , 1974) . 
Geht man aber davon aus , daß beim Nachweis der tiefen Gleitfuge 
im Bereich des aktiven Erddruc kes auf die Ersatzankerwand und im Bereich 
des Erdwiderstands extremale Gleitflächen vorliegen , so kann nur noch die 
e igentliche Gle itfuge eine kleinere Beanspruchung aufweisen als der ent-
sprech e nde Teil des die tiefe Fuge ersetzenden Gleitkreisteils . Nac h den 
Unte rsuchungen von Schmitt nimmt jedoch die Sicherh eit b e i nach unten ge -
krümmten tiefen Gleitfugen zu , so daß die übli che tiefe Gleitfuge schon 
eine s olche mit minimale r Si ch erheit sein muß . Hierbei wird stillschwei -
gend vo rausgesetzt , daß keine Glei tkreise auftreten , die Konstruktionstei -
l e schneiden , weil dann die Sicherheit sprunghaft ansteigen würde . Unter 
diese r Vo r aussetzung und bei Anwendung der Felleniusr egel als Si ch e rhe its -
definition erkennt man, daß es tatsächlich keine ungünstigere Gleitfläche 
als die tiefe Gleitfuge geben k ann , bzw. , daß die Kreisgle itfuge zu grös -
s eren Sicherheiten führt . Erst dann, wenn der Erdwiderstand vor de m Stütz -
wandfuß für das Gleichgewicht der Wand voll mobilisiert wird , gehen Gelän -
debruch und Bruch in der tiefen Gleitfuge ineinander über . 
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